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第1章  序論
1.1  背景
鋼製橋梁の上部工が，劣化損傷によって架替を余儀なくされる場合，鋼材の腐食を除けば，床版の劣化損
傷が架替理由の大半を占めている [1]．直接荷重を支持する床版は，雨水や凍結防止剤の散布による塩化物イ
オンが橋面から侵入することにより劣化しやすい．代表的な床版の劣化損傷形態は，ひび割れや鉄筋腐食等
の材料劣化と交通荷重の繰返しによる疲労損傷である．
道路橋における床版の疲労耐久性は，松井ら [2] によって提案された試験体に移動荷重を繰り返し載荷す
る輪荷重走行疲労試験（写真 1.1.1）によって評価されている．輪荷重走行疲労試験は，試験体の寸法が試験
設備の制約を受けるとともに，床版の支持条件を実橋と同条件にすることができない．よって，輪荷重走行
試験から床版の疲労寿命を直接推定できるわけではなく，他の床版との相対比較によって経験的に耐久性を
判断している．このことから，床版の構造が変わるたびに，輪荷重走行疲労試験で疲労耐久性を確認する必
要がある．また，輪荷重走行疲労試験は，数ヶ月の期間と多額の費用を要するため，本試験だけで床版の疲
労耐久性を評価するのは非効率的であると言える．
写真 1.1.1 輪荷重走行疲労試験
輪荷重走行疲労試験によらない方法として，RC床版では床版のたわみやひび割れ密度から劣化度を評価す
る手法が考案されている [3]．また，RC床版の S-N線図の縦軸には，載荷荷重を押抜きせん断耐力で無次元
化した輪荷重パラメータが用いられ，様々な押抜きせん断耐力の推定式が提案されている [4]．しかし，新し
い構造形式である合成床版は，床版内部の構造が複雑かつ多種多様であるため，汎用的に使用できる疲労耐
久性の評価手法や押抜きせん断耐力の推定式は構築されていない．よって，合成床版のような鋼コンクリー
ト複合構造に適用できる手法が求められる．
上記の問題を解決する手段のひとつに，近年適用が拡大している非線形有限要素解析がある．2012年に制
定されたコンクリート標準示方書 [5] では，非線形有限要素解析を近未来の性能照査の基幹技術に位置付け
ており，複合構造標準示方書 [6] も同様の方針を踏襲している．先駆的な事例として，RC 床版の輪荷重走
行疲労試験を再現した非線形有限要素解析 [7], [8] も行われている．
こうした非線形有限要素解析を活用することにより，鋼コンクリート複合構造の力学挙動や疲労寿命を予
測できる可能性があるものの，適用にあたっては異種材料の接触面およびずれ止めのモデル化が問題となる．
複合構造標準示方書では，異種材料間の接触面に生じる接触力やはく離，摩擦力やすべりが構造物の力学挙
動に影響を及ぼす際は，これらを接触面の力学モデルとして考慮しなければならないとしている．また，鋼
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コンクリート複合構造では，ずれ止めを配置して異種材料間の相対ずれを機械的に拘束することにより，図
1.1.1に示すような相対変位の発生を抑制し，一体化した構造として機能させる．一般的には，図 1.1.2に示
す頭付きスタッドや孔あき鋼板ジベル（以下，PBL と略記）がよく用いられる．しかし，これらのずれ止め
でずれを完全に防止できるわけではなく，作用するせん断力に応じたずれ変位が発生する．また，このせん
断力とずれ変位の関係は強い非線形性を示す．よって，ずれ止めのせん断耐力やせん断力－ずれ変位関係を
正確に把握しなければ，非線形有限要素解析で破壊挙動を正確に予測することはできない．
以上のことから，鋼コンクリート複合構造を非線形有限要素解析で評価するためには，異種材料の境界面
とずれ止めのずれ挙動をいかにモデル化するかが重要だと言える．
図 1.1.1 接合面に生じる相対変位 図 1.1.2 主なずれ止めの種類
1.2  本研究の目的
背景で述べたように，非線形有限要素解析で鋼コンクリート複合構造を評価するにあたっては，異種材料
の境界面とずれ止めのモデル化が問題となる．本研究では，非線形有限要素解析における現状の技術課題を
整理し，既往研究の調査・分析と実験的な検討を通じてこれらの達成を目指す．本研究では，主に代表的な
鋼コンクリート複合構造である合成床版を対象とする．特に 1987年に Leonhardtら [9] によって提唱された
PBLは，1950年代に生まれた頭付きスタッドに比べて歴史が浅く，解明できていない点が多数ある．本研究
では，こうした PBLを対象に，未だ明らかとなっていない正負交番載荷および繰返し載荷を受けた際の挙動
やジベル孔内の粗骨材の影響を詳細に分析するとともに，繰返し荷重を受ける PBLの履歴構成則を構築して
いる点に特徴がある．PBLが抱える現状の課題は，1.3で詳しく述べることにする．本研究では，貫通鉄筋に
よる影響を排除し，純然たる PBLの破壊挙動を確認することを目的に，貫通鉄筋を有さない PBLを対象とす
る．
2
1.3  既往の研究
1.3.1  ずれ止めの影響を考慮した鋼コンクリート複合構造の解析
図 1.3.1に示すように，非線形有限要素解析でずれ止めをモデル化する手法として，(A) ずれ止めの形状を
忠実にモデル化する方法，(B) バネ要素やジョイント要素に置き換える方法の 2種類が考えられる．
頭付きスタッド       PBL 
(A) ずれ止めの形状を忠実にモデル化した例
頭付きスタッド        PBL 
(B) ずれ止めをジョイント要素に置き換えた例
図 1.3.1 ずれ止めをモデル化する手法
(A) の方法は，ずれ止め周辺の局所的な損傷を評価する際は有用であるが，大規模な構造解析や疲労解析
では，モデルの作成が煩雑になるとともに，計算に要する時間が増大する欠点がある．(A) の方法を用いた
解析例として，頭付きスタッドは複合レポート 10 [10] や星名ら [11]，PBLについては宗本ら [12] や真部ら
[13] による研究例がある．
(B) の方法は，ずれ止め周辺の局所的な損傷の評価は困難であるが，大規模な構造解析の際に都合が良い．
(B)の方法による近年の研究事例を以下に述べる．坂口ら [14] は，頭付きスタッドを線形バネと非線形バネ
に置き換えた 2 次元の有限要素解析を行い，ずれ止めのずれ剛性が部材全体の剛性に影響を及ぼすことを示
し，また接合面のずれ変位の分布やせん断力の分布について検討している（図 1.3.2）．萩原ら [15] は，自作
の 3次元非線形有限要素解析プログラムを用いて，1本のスタッドの有効領域を定めて配置する方法により，
ゾーニングの概念によって破壊強度が評価できる可能性を示した（図 1.3.3）．篠崎ら [16] は，ジョイント要
素で異種材料の接触・はく離を考慮し，ずれ止めを非線形のバネ要素でモデル化した解析によって，混合桁
橋の実験結果を良好に再現している（図 1.3.4）．牧ら [17] は，面外方向の拘束度を変化させた頭付きスタッ
ドと鋼管ジベルの押抜き試験結果に基づいて，面外拘束圧がせん断力－ずれ変位関係に及ぼす影響を考慮で
きる連成構成則を構築した．また，本構成則をジョイント要素に組み入れ，鋼合成桁－PC桁接合部の載荷試
験を数値解析で再現している（図 1.3.5）．これらの解析例では，様々な方法を用いて異種材料の境界面やず
れ止め部のモデル化がなされている．しかしながら，未だ有限要素解析による鋼コンクリート複合構造の検
証例は少なく，知見の蓄積が必要だと考えられる．本研究では，実際に鋼コンクリート複合構造の有限要素
解析を行い，モデル化上の問題点を明らかにする．
図 1.3.2 ずれ止めを非線形バネでモデル化した解析モデル（坂口ら [14] ）
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図 1.3.3 最大主ひずみ分布（萩原ら [15] ）
(a) 解析モデル (b) 荷重－桁中央変位関係
図 1.3.4 解析モデルおよび荷重－桁中央変位関係（篠崎ら [16] ）
図 1.3.5 接合部にジョイント要素を配置した解析モデル（牧ら [17] ）
4
1.3.2  頭付きスタッド
(1)  方針
英国の造船所で生まれた頭付きスタッドは，古い歴史を有するずれ止めである．1950年代より世界中で様々
な研究が行われ，それらは現在も続いている．疲労に関する研究例も多く，例えば松井ら [18] は，回転せん
断の影響を受ける頭付きスタッドの S-N 曲線を提案している．頭付きスタッドのせん断耐力推定式やせん断
力－ずれ変位関係は，土木学会の複合構造委員会によって調査がなされ，複合レポート 10 [10] に詳しく整理
されている．そして，これらは実際に設計でも活用されている．そこで，頭付きスタッドに対しては，複合
レポートに掲載されている式を整理するとともに，既往実験の結果との比較によって，現状のせん断耐力式
およびせん断力－ずれ変位関係の妥当性を評価することとした．
(2)  せん断耐力
 土木学会編 複合構造標準示方書 [6] a)
2014 年制定の複合構造標準示方書には，以下の設計せん断耐力式が示されている．適用範囲は，dss: 
13~32mm, hss: 50~210mm, fssud: 402~549N/mm2, f ’cd: 14~63N/mm2, hss/ dss>4である．
 	 31	    10000	 /	  (1.3.1) 
 	 /	  (1.3.2) 
ここに， Vssud : スタッドの設計せん断耐力 (N) Vssud1または Vssud2の小さい方Ass : スタッドの断面積 (mm2) dss : スタッドの軸径 (mm) hss : スタッドの高さ (mm) fssud : スタッドの設計引張強度 (N/mm2) f ’cd : コンクリートの設計圧縮強度 (N/mm2) γb : 部材係数
 鉄道総合技術研究所編 鉄道構造物等設計標準・同解説 鋼・合成構造物 [19] b)
2009年に発刊された鉄道構造物等設計標準・同解説（鋼・合成構造物）には，以下の設計せん断耐力式が
示されている．鉄道構造物等設計標準では，馬蹄型ジベルと同等の安全率を確保すること，ずれを 0.1mm以
下に抑えるという設計思想から，頭付きスタッドのせん断耐力を安全側に評価している．鉄道総研報告 [20] 
には，最大せん断力に対して，3以上の安全率を確保していることが示されている．適用範囲は，d: 16~22mm, 
f ’cd: 27~40N/mm2である．  18.2	 /	 /	 5.5 (1.3.3)  3.40	 /	 /	  5.5 (1.3.4) 
ここに， Qud : 設計せん断耐力 (N) d : スタッドの径 (mm) 
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H : スタッドの高さ (mm) f ’cd : コンクリートの設計圧縮強度 (N/mm2) γb : 部材係数
 日本道路協会編 道路橋示方書・同解説 鋼橋編 [21] c)
2012年に発刊された道路橋示方書・同解説 Ⅱ鋼橋編には，頭付きスタッドの許容せん断力を求める下式
が示されている．この式を用いた場合は，降伏に対して 3以上，破壊に対して 6以上の安全率を持つと考え
てよいとの記載がある．150mm程度のスタッドの全高を標準にするとされている以外，特に適用範囲は定め
られていない．  9.4	 /	 5.5 (1.3.5)  1.72	 /	  5.5 (1.3.6) 
ここに， Qa : スタッドの許容せん断力 (N) d : スタッドの軸径 (mm) H : スタッドの全高，150mm程度を標準とする (mm) σck : コンクリートの設計圧縮強度 (N/mm2) 
 日本建築学会編 各種合成構造設計指針 [22] d)
2010年に発刊された各種合成構造設計指針では，次式の推定式が示されている．この式は，Ollgaardら [23] 
が提案した実験式を採用している．  0.5  (1.3.7) 
ここに， qs : スタッドのせん断耐力 (N) sca : スタッドの軸部断面積 (mm2) Ec : コンクリートのヤング係数 (N/mm2) Fc : コンクリートの設計基準強度 (N/mm2) 
適用範囲は，以下の様に定められている．
・ の値が500N/mm2以上で900N/mm2以下，900N/mm2を超える場合は900N/mm2として計算する．
・ スタッドの軸径 dは，呼び径で 13mm以上 22mm以下とし，かつその長さ Lと軸径 dの比が 4.0以上
（L/d≧4.0）とする．
Eurocode4 [24] e)
2005年に発刊された Eurocode4（Design of composite steel and concrete structures, EN 1994-2: 2005）では，頭
付きスタッドの設計せん断抵抗力を求める下式が示されている．適用範囲は，16mm<d<25mm, fu 500N/mm2
である．  0.8	 	 /4/	 スタッド破断 (1.3.8)  0.29	 /	 コンクリート破壊 (1.3.9)  0.2	 /	   1	 3 	 /	 4 (1.3.10) 
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 1 /	 
 4 (1.3.11) 
ここに， PRD : スタッドの設計せん断抵抗力 (N) 
式(1.3.8)，式(1.3.9)の小さい方d : スタッドの軸径 (mm) fu : スタッドの引張強度 (N/mm2) fck : コンクリートの圧縮強度 (N/mm2) hsc : スタッドの高さ (mm) Ecm : コンクリートのヤング係数 (N/mm2) γv : 部分係数
(3)  せん断力－ずれ変位関係
頭付きスタッドのせん断力－ずれ変位関係は，Ollgaardら [23] や Chuahら [25] によって定式化がなされ
ている．しかし，これらはせん断耐力をパラメータとしており，スタッドの形状，スタッドの強度，コンク
リートの圧縮強度とは関連付けられていない．その後，島・渡部 [26] がこれらのパラメータを含む以下のせ
ん断力－ずれ変位関係を提案し，本式が複合構造標準示方書に採用されている． 	 1 	 /	   (1.3.12) 
ここに， Vss : 頭付きスタッド 1本あたりのせん断力 (N) Vssud : 頭付きスタッド 1本あたりの設計せん断耐力 (N) δssu : 終局ずれ変位 (mm) δss : 鋼板とコンクリートの相対ずれ変位 (mm) dss : スタッドの軸径 (mm) fssud : スタッドの設計引張強度 (N/mm2) α,	β : 係数
次の条件の場合には，α, βを式(1.3.14), (1.3.15)を用いて算定してよいことになっている．
dss: 19~25mm, hss: 80~150mm, fssud: 400~623N/mm2, f ’cd: 18~53N/mm2, hss / dss=4~8，接合面に直角方向に作用す
る圧縮力をスタッドの断面積で除した応力が 120N/mm2程度以下． 0.3	  (1.3.13) 
α=11.5 f'cd f
'
c0 [1.1 η-1
2
+1] (1.3.14)  0.4 (1.3.15) 
ここに， f ’c0 : 30 (N/mm2) η : 破壊モードに関する係数で Vssud2/Vssud1
1.3.3  異種材料の境界面
合成床版をはじめとする鋼コンクリート複合構造は，ずれ止めによる機械的な接合によって一体性が担保
されている．しかし，ずれ止めを除く鋼とコンクリートの境界面にも，付着や摩擦による作用が働く．コン
クリートの付着は，圧縮強度の 1/20程度と値が小さいこと，脆性的な破壊を生じることなどから設計で考慮
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されていない．摩擦力は，表面状態によって値が安定しないことや安全側の配慮から，同様に設計には考慮
されないことが多い．
しかし，RC床版を有する非合成鋼鈑桁橋は，鋼コンクリート複合構造として設計されないが，実際には合
成桁として挙動することが知られている．三木ら [27] は，実橋載荷試験とシェル要素を用いた FEM解析に
よって，ジベルを有さない非合成桁橋であっても，初期付着力やスラブ止めの影響によって，床版が主桁の
一部として，すなわち合成桁として挙動することを確認している．山田ら [28] は，非合成橋梁の床版・フラ
ンジ間の結合状態を模擬することを目的に，初期付着力が作用するスラブアンカーを配置した試験体を用い
て，図 1.3.6 に示す押抜き試験を実施している．実験結果の分析により，初期付着のずれ剛性が大きく，付
着破壊が起こるまではスラブアンカーに応力が生じないこと，初期付着とアンカーによる結合は，付着破壊
が生じない程度の繰返し荷重下では疲労破壊に至らないことを報告している．また，実際の非合成桁橋梁は，
主に初期付着による結合によって床版とフランジが一体化し，合成桁橋として挙動していると考察している．
藤山ら [29] は，I型鋼のリブを有する合成床版について，多点載荷疲労実験と非線形有限要素解析を実施し，
境界面特性の違いが合成構造の疲労破壊機構に影響を及ぼすこと，図 1.3.7 に示す初期付着と摩擦を考慮し
た接合要素モデルを用いることで，数値解析で合成床版の破壊過程が再現できることを示している．
図 1.3.6 押抜き試験の概要（山田ら [28] ）
図 1.3.7 鋼コンクリート境界要素のモデル（藤山ら [29] ）
これらのことから，鋼コンクリート複合構造の破壊挙動を精度良く評価するためには，境界面の付着力や
摩擦力の影響を無視することはできないと考えられる．しかし，付着強度や摩擦係数は，設計で頻用されな
いため，具体的な数値が基準に明示されていない場合が多い．よって，鋼コンクリート境界面の付着強度お
よび摩擦係数に関する文献を調査し，数値解析で使用する妥当な値を検討する必要がある．
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1.3.4  孔あき鋼板ジベル
(1)  既存の推定式と拘束状態の影響
2009年版の複合構造標準示方書 [30] には，貫通鉄筋を有さない PBLのせん断耐力式として下式が示され
ている．これらは，保坂ら [31], [32] の実験的な研究を基にしている．
bpsud AV /100.3931.4
3  (1.3.16) 
cdfd
tdA '
4
2/12
 (1.3.17) 
ただし，17.3×103≦A≦152.4×103 (N)である．ここに，Vpsudは孔あき鋼板ジベルの設計せん断耐力 (N)，γb
は部材係数，dは孔径 (mm)，tは鋼板の板厚 (mm)，f ’cdはコンクリートの設計圧縮強度 (N/mm2)である．
ここで，式(1.3.16)および式(1.3.17)は，孔内コンクリートのせん断破壊が孔間の鋼板のせん断破壊よりも先
行する場合の耐力式であるため，適用は以下の式(1.3.18)を満足するものでなければならない．
psudb
yd
ssud V
f
AV /
60
100
3
 (1.3.18) 
ここに，Vsud は孔間の鋼板のせん断耐力 (N)，fyd は鋼材の設計引張降伏強度 (N/mm2)，As は孔間の鋼板の
せん断抵抗面積 (mm2)，γbは部材係数である．
また，2014年版の複合構造標準示方書 [6] には，以下のせん断耐力式が示されている．式(1.3.19)には，板
厚 tが含まれていない．これは，中島ら [33] によって，ジベル孔径に対して，孔あき鋼板の板厚が増加する
ほどせん断耐力が小さくなり，少なくとも孔あき鋼板厚とともにせん断耐力が大きくなる傾向は見られない
ことが確認されたためである．
bcdpsud fdV /'60.1
2  (1.3.19) 
ただし，35mm≦d≦90mm，12mm≦t≦22mm，24N/mm2≦f ’cd≦57N/mm2である．
また，複合構造標準示方書 [6] には，貫通鉄筋を有さない PBLのせん断耐力に至るまでのせん断力－ずれ
変位関係として，式(1.3.20)が示されている．
)1( /- ps dpsudps eVV  (1.3.20) 
ここに，Vpsudは孔あき鋼板ジベルの孔 1個あたりのせん断力 (N)，δpsはずれ変位 (mm)，δps0は最大せん断
力時のずれ変位 (mm)，α, βは係数である．最大せん断力時のずれ変位 δps0および係数 α, βは，以下の式(1.3.21)
から式(1.3.23)より算定できる．
dtdps )/(006.00  (1.3.21) 
ただし，35mm  d  60mm, 12mm  t  16mm, 2.2  d/t  5.0, 34N/mm2 f ’cd  37N/mm2である．
)//(500 td  (1.3.22) 
3/1  (1.3.23) 
PBLのせん断耐力やせん断力－ずれ変位関係は，拘束状態によって変化することが知られている [34], [35]．
上記の式(1.3.16)や式(1.3.17)を構築する際に用いられた試験データは，頭付きスタッドの標準試験 [36] に準
拠した押抜き試験で得たものであり，ジベル孔の数，孔あき鋼板の高さ，コンクリートブロックの寸法，補
強鉄筋等の拘束状態に影響する因子が統一されているわけではない．深田ら [37] や中島ら [35] は，この点
に注意を払った押抜き試験を実施し，拘束の影響を考慮したせん断耐力推定式を提案している．しかし，実
構造物の PBL 周辺の境界条件を完全に再現できているとは言えず，この点はさらなる検討を要する．また，
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式(1.3.20)を用いてせん断力－ずれ変位関係の包絡線を表現することはできるが，貫通鉄筋を有さない PBLの
ポストピーク挙動および除荷・再載荷を含む履歴挙動を表現することはできない．
(2)  載荷方法の影響
PBLの疲労に関して，いくつかの研究が行われている．Andrä [38] は，孔と溝を有する PBLの疲労載荷試
験を行い，繰返し数 105から 107の範囲の S-N曲線を提案している．平ら [39] は，頭付きスタッドと PBLの
疲労載荷試験を実施し，頭付きスタッドまたは孔あき鋼板のせん断応力度と降伏点の比が約 4 割となる荷重
条件の場合，頭付きスタッドと PBLで繰返し数 200万回時点のずれ剛性に違いが見られなかったことを報告
している．児島ら [40] は，普通コンクリートと軽量コンクリートを用いて，馬蹄型ジベル，頭付きスタッド，
PBLの疲労載荷試験を行い，各ずれ止めの S-N曲線（図 1.3.8）を提示している．しかし，頭付きスタッドに
比べて PBLの疲労に関する研究例は少なく，実験データの数も不十分である．よって，さらに疲労の試験デ
ータを蓄積していく必要がある．
図 1.3.8 孔あき鋼板ジベルの S-N曲線（児島ら [40] ）
PBL は鋼桁とコンクリート橋脚の接合部や合成床版に使用される．これらの構造体には，地震荷重や車両
による移動荷重が作用するため，PBL には一方向ではなく，正負両方向のせん断力が作用する．しかしなが
ら，正負交番荷重が作用する PBLの研究例はなく，どのようなずれ挙動を示すかは確認できていない．
(3) PBLの破壊に関する定義
前述のように，PBL の破壊は，孔内コンクリートのせん断破壊と孔あき鋼板のせん断破壊に分けられる．
繰返し作用を受ける場合は，孔あき鋼板の母材や溶接部から疲労き裂が進展することも考えられる．Andrä 
[38] や平ら [39] は，疲労破壊した部位について言及していないが，児島ら [40] は，孔内コンクリートが破
壊したと述べている．
本研究では，静的載荷試験，疲労載荷試験のいずれの試験においても，孔あき鋼板とその溶接部が破壊す
る現象は見られなかった．よって，特に説明のない限り，孔内コンクリートのせん断破壊を PBLの破壊とし
て取り扱うことにする．
(4)  破壊メカニズムとジベル孔内の粗骨材が及ぼす影響
PBL のせん断抵抗メカニズムは複雑であり，不明な点がある．先に述べた拘束の影響を考慮したせん断耐
力の推定式やせん断力－ずれ変位関係を構築するうえでは，まずせん断抵抗メカニズムを理解することが重
要となる．全体的なせん断抵抗メカニズムは，藤井ら [34] によって説明がなされており，土木学会複合構造
委員会の複合構造レポート [10] でもメカニズムが解説されている（図 1.3.9）．これらを参考に，貫通鉄筋を
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有さない PBLのせん断抵抗メカニズムを以下に整理する．
1) PBLにせん断力が作用すると，孔あき鋼板の表面に沿って，孔内コンクリートにひび割れが生じ始め
る．このひび割れは，孔あき鋼板から直接力を伝達される側から徐々に進展していく．静的破壊，疲
労破壊のいずれであっても，同様に孔内コンクリートへひび割れが進展していく．
2) ひび割れ面は滑らかではなく，荷重が増加するとひび割れ面が孔あき鋼板と直交する方向に広がろう
とし（以下，ダイレイタンシーと呼ぶ），周辺コンクリートを押し広げようとする力（以下，押し広げ
力と呼ぶ）が生じる．
3) 押し広げ力を拘束する力（以下，拘束力と呼ぶ）があれば，さらに大きい荷重に抵抗できる．
4) せん断破壊面のずれに伴って，骨材の噛み合わせが徐々に劣化し，せん断抵抗が低下する．
しかし，孔内コンクリートに生じるひび割れの発生時期や進展経路，後述するジベル孔内の粗骨材が及ぼ
す影響は明らかになっていない．ただし，中島ら [33] は，載荷の途中でコンクリートブロックが分離してい
るかを都度確認し，ずれ変位が 1～3mm程度でひび割れがジベル全面を貫通したと予測を立てている．
図 1.3.9 PBLのせん断抵抗メカニズム [10] 
PBL のせん断抵抗メカニズムを考えるうえで粗骨材の存在が重要となるが，粗骨材に着目した研究例は少
ない．中島ら [35] は，押抜き試験を実施するとともに，試験終了後のジベル孔内のコンクリートを塩酸に浸
し，孔内の粗骨材を取り出している．押抜き試験で得られたせん断耐力と孔内の粗骨材の寸法や数を比較す
ることにより，孔内の粗骨材の大きさ，種類，配置が，せん断力－ずれ変位関係やせん断耐力に影響を及ぼ
すと考察している．ゆえに，粗骨材がジベル孔内にどのように配置されるかによって，PBL のせん断耐力は
ばらつくことになる．真部ら [13] は，粗骨材をジベル孔内へ離散的に配置した非線形有限要素解析を実施し，
孔内上縁に粗骨材を配置した場合にせん断耐力が上昇すること，粗骨材を噛み合うように配置するとポスト
ピークのせん断力が上昇することを報告している．藤山ら [41] は，粗骨材や鉄球をジベル孔内に人為的に配
置した押抜き試験を行い，孔内に粗骨材を配置することで，PBLのずれ剛性が上昇することを確認している．
以上から，ジベル孔内の粗骨材がせん断力－ずれ変位関係，せん断耐力とそのばらつき，ずれ剛性に影響を
及ぼすと推察される．しかし，最大せん断力に到達する際，孔内がどの様な状態になっているのか，また粗骨
材がどのように最大せん断力に影響を及ぼすのかは明らかにされていない．
ひび割れの発生時期，進展経路，粗骨材が及ぼす影響の理解が不十分なのは，現象が直接観察できないた
めである．よって，現象を明らかにするためには，これまでとは異なるアプローチが必要だと考えられる．
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(5)  押し広げ力の取り扱い
孔内コンクリートの周辺では，主に粗骨材で形成されるせん断破壊面の凹凸によって押し広げ力が発生す
る．せん断破壊面の凹凸は一様ではないため，本来押し広げ力は様々な方向に生じるとともに，粗骨材の分
布や個々の粗骨材の大きさによって，場所ごとに力の大きさが異なると考えられる．
押し広げ力の具体的な取り扱いとして，藤井ら [42] は，PBL のせん断耐力の予測式を構築する際に，か
ぶり内部のひずみ分布を図 1.3.10に示すように仮定し，実験で得たコンクリートブロック表面のひずみ分布
から押し広げ力を逆算している．この際に，ひび割れ面に直交する方向に生じる押し広げ力は，ジベル孔全
体に一様に働くものとして取り扱っている．前述のように，厳密に言えば力の方向は一定ではなく，場所に
よって押し広げ力の大小が存在する．しかし，局所的な押し広げ力に関する知見を有していないため，本研
究も同様に一様な押し広げ力が孔あき鋼板に直交する方向に生じると考える．
図 1.3.10 かぶりの内部ひずみ分布の仮定 [42]  
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1.4  頭付きスタッドに関する諸検討
1.4.1  概要
ここでは，鋼コンクリート複合構造を解析する際に重要となる以下の項目について検討する．頭付きスタ
ッドは，先に整理したせん断耐力推定式およびせん断力－ずれ変位関係を基に検討する．せん断耐力推定式
については，パラメトリックスタディを実施し，各パラメータがせん断耐力に及ぼす影響を確認する．また，
既往研究のせん断耐力の実験値と推定式から導かれる耐力を比較し，各せん断耐力推定式による予測精度を
確認する．さらに，せん断力－ずれ変位関係と実験結果を比較してその妥当性を評価する．
1.4.2  記号の定義
先述の各推定式で用いている記号は，それぞれ名称が異なっている．取り扱いを簡便にするため，以降は
下記の記号で統一する．
Vss : 頭付きスタッド 1本あたりのせん断力 (N) Vssud : 頭付きスタッド 1本あたりの設計せん断耐力 (N) δssu : 終局ずれ変位 (mm) δss : 鋼板とコンクリートの相対ずれ変位 (mm) Ass : スタッドの断面積 (mm2) dss : スタッドの軸径 (mm) hss : スタッドの高さ (mm) fssud : スタッドの設計引張強度 (N/mm2) f ’cd : コンクリートの設計圧縮強度 (N/mm2) Ec : コンクリートのヤング係数 (N/mm2) 
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1.4.3  せん断耐力推定式のパラメトリックスタディ
(1)  概要
各推定式の傾向を把握するため，表 1.4.1 に示す検討ケースでパラメトリックスタディを行う．ケース毎
に，頭付きスタッドの軸径 dss，頭付きスタッドの高さ hss，コンクリートの設計圧縮強度 f ’cdを変化させた．
また本検討では，合成床版で用いられることが多い  16×150mmおよび  19×200mmを中心に検討した．頭付
きスタッドの引張強度は，JIS B 1198 [43] に示されている規格値（400～550N/mm2）の平均値である 475N/mm2
を用いた．
表 1.4.1 検討ケース
軸径
dss (mm) 
高さ
hss (mm) 
設計圧縮強度
f ’cd (N/mm2) 
検討 1 コンクリートの圧縮強度をパラメータ
16 150 
20~50 
19 200 
検討 2 頭付きスタッドの高さをパラメータ
16 80~250 
30 
19 80~250 
検討 3 頭付きスタッドの径をパラメータ 13~25 
150 
30 
200 
(2)  検討 1 コンクリートの圧縮強度をパラメータ
コンクリートの圧縮強度をパラメータとした場合のせん断耐力の推移を図 1.4.1 に示す．コンクリートの
ヤング係数は，コンクリート標準示方書 [5] の推定式から算出した．鉄道構造物等設計標準については，適
用範囲（f ’cd=27~40N/mm2）の範囲のみを示した．
複合構造標準示方書は，破壊モードがスタッド破断と判定されるため，せん断耐力はコンクリートの圧縮
強度の影響を受けず一定値を示す．鉄道構造物等設計標準および道路橋示方書・同解説は，設計用の許容値
を求めているため，他の基準に比べてせん断耐力の値が小さい．また，コンクリートの圧縮強度がパラメー
タに含まれるが，せん断耐力の計算値は殆ど変化しない．各種合成構造設計指針は，コンクリートの圧縮強
度が 30N/mm2になった時点で，式(1.3.7)における の値が 900N/mm2に達するため，圧縮強度 30N/mm2
以上の範囲はせん断耐力が一定となる．Eurocode4は，コンクリートの圧縮強度が 36N/mm2に達した時点で，
コンクリート割裂からスタッド破断のモードに移行する．
(a)  16×150mm (b)  19×200mm
図 1.4.1 コンクリートの圧縮強度をパラメータとした場合のせん断耐力の推移
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(3)  検討 2 頭付きスタッドの高さをパラメータ
次に，頭付きスタッドの高さをパラメータとした場合のせん断耐力の推移を図 1.4.2 に示す．複合構造標
準示方書は，適用範囲を考慮してスタッドの高さを 200mmまでとした．
いずれの基準においても，スタッド高さの影響は小さく，おおむね一定のせん断耐力を示す．鉄道構造物
等設計標準と道路橋示方書・同解説では，φ16mmが高さ 80mm，φ19mmが高さ 100mmから hss / dssが 5.5を
下回るようになり，破壊モードが変化する．また，複合構造標準示方書は，φ16×100mm，φ19×130mmが変
化点となる．Eurocode4では，すべてコンクリート割裂で破壊すると判定される．
(a)  16×80~250mm, f'cd=30N/mm2 (b)  19×80~250mm, f'cd=30N/mm2
図 1.4.2 頭付きスタッドの高さをパラメータとした場合のせん断耐力の推移
(4)  検討 3 頭付きスタッドの軸径をパラメータ
頭付きスタッドの軸径をパラメータとした場合のせん断耐力の推移を図 1.4.3 に示す．スタッド破断の破
壊モードである場合，スタッドの軸断面積が関係するため，全般的に軸径の 2 乗に比例してせん断耐力が上
昇していく．複合構造標準示方書は，軸径が 25mmの場合にコンクリート割裂と判定される．Eurocode4は，
全てコンクリート割裂と判定される．
(a)  13~25×150mm, f'cd=30N/mm2 (b)  13~25×200mm, f'cd=30N/mm2
図 1.4.3 頭付きスタッドの径をパラメータとした場合のせん断耐力の推移
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1.4.4  実験値と計算値の比較によるせん断耐力推定式の精度検証
せん断耐力推定式の精度を比較するため，頭付きスタッドの押抜き試験結果を収集し，実験値と計算値を
比較した．実験値と計算値の比較には，表 1.4.2に示す文献を用いた．
鉄道構造物等設計標準は，スタッドの破壊に対して 3以上，道路橋示方書・同解説は 6以上の安全率を確
保している．そこで本検討では，単純にそれぞれせん断耐力の計算値を 3倍，6倍して実験結果と比較した．
また，本節では，各推定式の適用範囲は考慮していない．
せん断耐力の実験値と計算値を比較した結果を図 1.4.4 に示す．同図には，参考のため標準偏差 σ を示し
た． Eurocode4 は，実験値に対して安全側の値を与える．これは，スタッドの押抜き試験の結果に重回帰分
析を適用して中央値の式を導き，中央値から標準偏差の 2 倍だけ低い方へシフトさせた式を採用しているた
めである [44]．本検討の結果，いずれの推定式もせん断耐力の実験値を精度良く評価できることが確認され
た．
表 1.4.2 参照する実験データおよび実験条件の範囲
筆頭著者 軸径
dss (mm) 
高さ
hss (mm) 
設計圧縮強度
f ’cd (N/mm2) 
文献 1 [45] 山本 16~22 100 29.6 
文献 2 [26] 島 19~25 80~150 18.3~52.5 
文献 3 [25] Chuah 9.5* 75* 34.7~99.6 
文献 4 [46] 大谷 19~25 120~150 21.7~54.4 
文献 5 [47] 小林 22 130 35.3~40.8 
* 1/2スケールで試験を実施
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(a) 複合構造標準示方書 (b) 鉄道構造物等設計標準
(c) 道路橋示方書・同解説 (d) 各種合成構造設計指針
(e) Eurocode4 
図 1.4.4 実験値と計算値の比較
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1.4.5  せん断力－ずれ変位関係の妥当性評価
複合構造標準示方書には，せん断耐力の推定式だけではなく，式(1.3.12)のせん断力－ずれ変位関係が示さ
れている．上記せん断力－ずれ変位関係の妥当性を評価するため，文献 3～5および文献 6（渡部ら [48]）の
実験結果と比較した．この際，式(1.3.12)に入力する設計せん断耐力 Vssud は，式(1.3.1)および式(1.3.2)から求
めた推定値と実験値の 2種類を用いた．
せん断力－ずれ変位関係を比較した結果を図 1.4.5 に示す．文献 5 を除き，Vssudに推定値を用いた場合は
実験結果と多少の乖離が見られるものの，Vssud に実験値を用いた場合は良好に実験のせん断力－ずれ変位関
係を表現できている．文献 5は，日本鋼構造協会の頭付きスタッド押抜き試験方法（案） [36] に準じておら
ず，コンクリートブロック間の隙間が他の文献よりも 100mm広い 300mmに設定されている．さらに，試験
体底面に開き止めを設置していないため，コンクリートブロックに回転が生じ，それがせん断力－ずれ変位
関係に影響を与えている可能性が考えられる．終局ずれ変位 δssu（=0.3dss）は，安全側に設定されているため
か実験結果を再現しているとは言い難い．この点をどう扱うかは今後の課題である．
以上の結果から，複合構造標準示方書に記載されているせん断力－ずれ変位関係は，実用に供するもので
あると判断される．
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(a) 文献 3 (No. 1) (b) 文献 4 (φ25-f18-1) 
(c) 文献 4 (φ25-f30-1) (d) 文献 4 (φ25-f42-1) 
(e) 文献 5 (S-H2-24-R No. 2) (f) 文献 5 (S-H2-33-R No. 3) 
(g) 文献 6 (No. 1) (h) 文献 6 (No. 3) 
図 1.4.5 せん断力－ずれ変位関係の比較
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1.5  鋼・コンクリート間のせん断付着強度および摩擦係数に関する検討
1.5.1  概要
ここでは，付着強度および摩擦係数に関して，各種規格・基準で示されている値を調査するとともに，既
往研究で取得している値を試験方法毎に分類して整理する．また，鋼表面の防錆処理方法毎に付着強度の近
似式と摩擦係数の値を提案する．付着強度は，接触面に垂直な方向の引張付着強度と平行な方向のせん断付
着強度に分類される．本検討では，このうちせん断付着強度を対象とする．
1.5.2  せん断付着強度に関する調査，検討
(1)  設計基準，規格
 土木学会編 コンクリート標準示方書 [5]，土木学会編 鋼コンクリート合成床版設計・施工指針（案） [49] a)
コンクリートと鋼材間の付着強度には言及していないが，コンクリートと鉄筋間の付着強度に関する記載
はある．両基準によれば，JIS G 3112 [50]の規定を満足する異形鉄筋の付着強度は，下式(1.5.1)で表現される．
普通丸鋼の付着強度は異形鉄筋の 40%である．式(1.5.1)を基にした付着強度と設計基準強度の関係を図 1.5.1
に示す．これらは，鉄筋の引抜きに対応するものであり，丸鋼の場合はせん断方向の付着強度を意味してお
り，異形棒鋼の場合はこれに加えて支圧抵抗の影響が含まれる． 0.28	 /	  (1.5.1) 
ここに， fbok : 付着強度 (N/mm2) f ’ck : コンクリートの設計基準強度 (N/mm2) 
図 1.5.1 付着強度と設計基準強度の関係
Eurocode4 [51]b)
Shear connectionの節において，付着力の影響を無視してずれ止めに作用するせん断力を算定する旨が記載
されているが，具体的な付着強度の値には触れられていない．
 土木学会編 複合構造標準示方書 [6] c)
「境界面のせん断付着強度は，エッチングプライマー塗装を施した鋼板と普通コンクリートを用いた小型
の試験体による試験結果として，0.25～0.50N/mm2といった値が報告されている」との記載がある．一方，「た
だし，付着強度は鋼の表面状態やコンクリートの材料特性に依存し，かつ，それらを正確に計測する標準的
な試験方法も未確立であることを考慮し，付着強度および部材係数を適切に設定する必要がある」と注意喚
起がなされている．
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(2)  既往研究
 押抜き試験による研究例a)
① 中島らの実験(1) [52] 
中島らは，図 1.5.2 に示す方法で押抜きせん断試験を実施し，支圧力が境界面の付着力や摩擦力に及ぼす
影響を検討している．支圧応力の負荷方法，鋼板の付着有無，鋼板の穴の有無，載荷試験機の種類を変えた
全 25ケースのうち，本検討では表 1.5.1に示す 5ケースに着目する．コンクリートの圧縮強度は 33.1N/mm2
であり，鋼板にはエッチングプライマーが塗布されている．本検討では，せん断付着強度を図 1.5.3 のよう
に定義する．本検討では，便宜的に最大せん断応力から残留せん断応力を引いた値をせん断付着強度と定義
する．静止摩擦係数と動摩擦係数の値が異なる場合は，せん断付着強度に静止摩擦力から動摩擦力を引いた
分の力が含まれる．よって，この影響を取り除いたせん断付着強度を求めるのであれば，コンクリートと鋼
の接触面に支圧力が作用していないという条件が必要になる．試験結果を表 1.5.2 に，せん断付着強度と支
圧応力の関係を図 1.5.4に示す．せん断付着強度は本検討で独自に求めたものである．図 1.5.4は，せん断付
着強度が支圧力に依存し，せん断付着強度の範囲が圧縮強度の 1/304～1/24程度であることを示している．中
島らは，感圧紙を用いた支圧力分布試験において，支圧応力が小さい場合は支圧力分布が不均一になる傾向
があること，荷重－ずれ変位関係が最大荷重付近で 2 つの極大値をもつ場合があることを報告している．ま
た，極大値が 2つある原因は，接触面の剥離が片面毎に起こるためだとしている．
図 1.5.2 中島らの試験方法 [52]
表 1.5.1 試験ケース
試験体名
支圧応力
(N/mm2) 
付着の
有無
穴の
有無
試験機
O-008A 0.08 あり なし 万能
O-04A 0.4 あり なし 万能
O-10A 1.0 あり なし 万能
O-20A 2.0 あり なし 万能
O-30A 3.0 あり なし 万能
図 1.5.3 せん断付着強度の定義 
表 1.5.2 試験結果
試験体名
支圧応力
(N/mm2) 
せん断応力 (N/mm2) せん断
付着強度
(N/mm2) 最大 残留
O-008A 0.08 0.150 0.041 0.109 
O-04A 0.4 0.409 0.150 0.259 
O-10A 1.0 0.849 0.319 0.530 
O-20A 2.0 1.413 0.539 0.874 
O-30A 3.0 2.159 0.784 1.375 
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図 1.5.4 せん断付着強度と支圧応力の関係
② 猪股らの実験 [53] 
猪股らは，支圧応力が一様に分布しない場合における境界面の付着特性を明らかにするため，図 1.5.5 に
示す試験体を用いて実験を行っている．猪股らは，一様分布の支圧応力作用下における疲労載荷試験も行っ
ているが，本検討では静的載荷試験のみに着目する．コンクリートの圧縮強度は 37.1N/mm2であり，鋼板に
は無機ジンクリッチプライマーが施されている．
試験結果を表 1.5.3に，せん断付着強度と支圧応力の関係を図 1.5.6に示す．図 1.5.6より，支圧力の応力
勾配が境界面の付着特性に及ぼす影響は小さいことが分かる．中島ら [52] の結果とは異なり，せん断付着強
度は支圧応力の影響をほとんど受けていない．シリーズ N（応力勾配なし）の平均せん断付着強度は
0.576N/mm2（圧縮強度の約 1/64），シリーズ E（応力勾配あり）の平均せん断付着強度は 0.676N/mm2（圧縮
強度の約 1/55）である．猪股らの試験においても，鋼板の片面から付着破壊が生じることや，2 つの極大値
をもつことが報告されている．
(a) 支圧応力の勾配なし（シリーズ N）
(b) 支圧応力の勾配あり（シリーズ E）
図 1.5.5 猪股らの試験方法 [53]
表 1.5.3 試験結果
試験体名 支圧応力
(N/mm2) 
せん断応力
(N/mm2) 
せん断
付着強度
(N/mm2) 最大 残留
N04a 0.4 0.918 0.325 0.593 
N04b 0.4 0.640 0.324 0.316 
N10a 1.0 1.235 0.667 0.568 
N10b 1.0 1.208 0.618 0.590 
N20a 2.0 1.906 1.141 0.765 
N20b 2.0 2.047 1.424 0.623 
E04a 0.4 0.831 0.297 0.534 
E04b 0.4 1.070 0.356 0.714 
E10a 1.0 1.339 0.791 0.548 
E10b 1.0 1.390 0.741 0.649 
E20a 2.0 1.840 1.134 0.706 
E20b 2.0 2.076 1.172 0.904 
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(a) 支圧応力の勾配なし（シリーズ N） (b) 支圧応力の勾配あり（シリーズ E）
図 1.5.6 せん断付着強度と支圧応力の関係
③ 中島らの実験(2) [54] 
中島ら [54] は，鋼とコンクリート間のせん断伝達性状に及ぼす支圧力，機械的作用の有無などの影響を調
べるため，文献 [52], [53] と同様の試験体を用いて実験的検討を行っている．平鋼だけではなく，スタッド
付きの平鋼，H鋼，スタッド付きの H鋼で実験を行っているが，本検討では平鋼の試験のみを参照する．コ
ンクリートの圧縮強度は 30.3N/mm2であり，鋼板の表面にはエッチングプライマーが塗布されている．
試験結果を表 1.5.4に，せん断付着強度と支圧応力の関係を図 1.5.7に示す．文献 [52] と同様に，支圧応
力の増加に伴って，せん断付着強度が増加する傾向を示す．付着強度の範囲は圧縮強度の 1/99～1/31 程度で
ある．
表 1.5.4 試験結果
試験体名 支圧応力
(N/mm2) 
せん断応力
(N/mm2) 
せん断
付着強度
(N/mm2) 最大 残留
P04a 0.4 0.628 0.234 0.394 
P04b 0.4 0.524 0.219 0.305 
P10a 1.0 0.998 0.429 0.569 
P10b 1.0 1.047 0.471 0.576 
P20a 2.0 1.617 0.801 0.816 
P20b 2.0 1.787 0.807 0.980 図 1.5.7 付着強度と支圧応力の関係 
④ 押抜き試験から求めたせん断付着強度について
文献 [52], [53], [54] の結果から，鋼板にエッチングプライマーを塗布した場合は，支圧応力の増加ととも
にせん断付着強度が増加し，無機ジンクリッチペイントを塗布した場合は，支圧力によらずほぼ一定のせん
断付着強度を示すことが確認された．防錆処理の種類によって，こうした差異が生じる理由は不明である．
エッチングプライマーを塗布した鋼板のせん断付着強度は圧縮強度の 1/304～1/24，無機ジンクリッチペイン
トは 1/64～1/55 であった．式(1.5.1)から，圧縮強度 30N/mm2 における普通丸鋼の付着強度を求めると，
1.081N/mm2（圧縮強度の約 1/28）となる．鋼板に防錆処理を施しているにしても，押抜き試験の結果から求
めたせん断付着強度は値が小さい．押抜き試験の場合，応力集中によって境界面の一部だけに付着破壊が生
じ，ずれの増加に伴って付着の破壊領域が徐々に拡大していくため，せん断力－ずれ変位関係に軟化領域が
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現れる．押抜き試験から得られるせん断付着強度が小さいのは，このためである．
押抜き試験は境界面に作用する支圧応力が明確であり，また頭付きスタッドや孔あき鋼板ジベルの載荷試
験結果から付着や摩擦の影響を除去するのに適している．一方で，押抜き試験で求めたせん断付着強度を解
析に入力した場合，境界面のせん断付着強度を過小評価することになる．
 ねじり試験による研究例 [55] b)
前項で述べたように，押抜き試験でせん断付着強度を評価した場合，①鋼板両面の付着破壊が同時に生じ
ない，②応力集中によって部分的な付着破壊が生じるという問題がある．そこで斉木ら [55] は，図 1.5.8に
示すねじり試験によって，せん断付着強度を評価する手法を考案した．試験体は，150×150×100mmのモル
タルブロックにφ90mm の丸鋼（黒皮品）を埋め込んだものである．ねじり試験では，試験体の 4 面に支圧
力を与えながら，載荷アームを回転させて丸鋼に回転変位を与えることでせん断付着強度を求めている．こ
の試験から得られた荷重－ずれ変位関係を図 1.5.9 に示す．最大せん断力に到達した後，急激に荷重が低下
しており軟化領域は現れない．よって，境界面の付着破壊が同時に発生し，応力集中も生じていないと判断
される．
斉木らは，モルタルの圧縮強度を 3水準とした試験を行い，表 1.5.5に示す試験結果を得ている．表 1.5.5
より，せん断付着強度と支圧強度の間に相関性は見られないが，圧縮強度との間には相関性が見られる．こ
の結果を基に整理したせん断付着強度と圧縮強度の関係を図 1.5.10に示す．図 1.5.10より，せん断付着強度
は圧縮強度の 1/20程度であることが分かる．
藤山ら [56] は，鋼材粗度とセメントペースト内のガラスビーズ骨材の寸法および骨材充填率をパラメータ
とした丸鋼の引抜き試験を実施し，ガラスビーズの寸法や充填率が，初期付着応力に影響を与えると報告し
ている．また，坂田ら [57] は，SS400の鋼板をエポキシ系およびシアノアクリレート系の樹脂で接着した単
純重ね継手のせん断引張強度試験を実施している．この試験結果から，破壊が被着体と接着剤の界面で生じ
る場合には，被着体の粗さに方向性のないランダムな性状のものが最も大きい接着強度を示したと述べてい
る．これらのことから，圧縮強度だけではなく，接触面の表面粗さが付着強度に影響を及ぼすと考えられる．
しかし，鋼材の表面粗さパラメータとした研究事例が見つからなかったことから，本研究では鋼材の防錆仕
様とコンクリートの圧縮強度のみをパラメータとして，せん断付着強度を整理する．
図 1.5.8 斉木らの試験方法 [55] 
図 1.5.9 荷重－ずれ変位関係（σc=27.8N/mm2） [55] 
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表 1.5.5 試験結果
圧縮強度
(N/mm2) 
支圧応力
(N/mm2) 
試験体数
せん断
付着強度
(N/mm2) 
12.4 
0.00 3 0.706 
0.25 3 0.589 
0.50 2 0.502 
27.8 
0.00 4 1.348 
0.25 4 1.330 
0.50 4 1.631 
35.0 
0.00 3 1.587 
0.25 4 1.587 
0.50 4 1.940 
図 1.5.10 せん断付着強度と圧縮強度の関係 
 防錆処理がせん断付着強度に及ぼす影響c)
鋼コンクリート複合構造では，鋼板に何らかの防錆処理が施される．こうした防錆処理が，鋼とコンクリ
ート界面の付着強度に影響を及ぼすことは想像に難くない．
黒澤ら [58] は，様々な防錆処理が施された丸鋼を用意し，前述のねじり試験を行っている．試験ケースは
表 1.5.6 に示すとおりである．4 種類の防錆処理（有機ジンクリッチペイント，無機ジンクリッチペイント，
無機ジンクリッチペイント＋ミストコート，亜鉛溶射）が設定され，無機ジンクリッチペイントは厚さを変
えた 2仕様としている．各仕様で 3体の試験を実施しており，モルタルの圧縮強度は 42.6N/mm2である．
斉木ら [55] と黒澤ら [58] のせん断付着強度と圧縮強度の関係を図 1.5.11に示す．摩擦力の影響を極力取
り除くため，支圧応力が 0N/mm2の結果のみを整理する．仕様 1,2,5の試験結果はグラフ上で重なっているが，
いずれのケースも黒皮のせん断付着強度に比べて低い値を示す．丸鋼の防錆処理方法によらず，せん断付着
強度と圧縮強度の間に式(1.5.1)と同様の関係が成立すると仮定すれば，表 1.5.7の結果を得る．表 1.5.7に示
した近似式より，コンクリートの圧縮強度 σcと防錆処理の仕様から，せん断付着強度 σbを推定することが可
能となる．ただし，仕様 1と 4は試験時に塗膜が破壊したと報告されているため参考値とする．
表 1.5.6 試験ケース
防錆仕様
仕様 1 有機ジンクリッチペイント（30μm）
仕様 2 無機ジンクリッチペイント（30μm）
仕様 3 無機ジンクリッチペイント（75μm）
仕様 4 
無機ジンクリッチペイント（75μm）
＋ミストコート
仕様 5 亜鉛溶射（100μm）
図 1.5.11 せん断付着強度と圧縮強度の関係 
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表 1.5.7 防錆処理毎のせん断付着強度の推定値
防錆仕様
せん断
付着強度
(N/mm2) 
近似式 備考
文献 [55] 黒皮 表 1.5.5参照 σb = 0.26σc2/3
仕様 1 有機ジンクリッチペイント（30μm） 0.96 σb = 0.18σc2/3 試験時に塗膜が破壊（参考値）
仕様 2 無機ジンクリッチペイント（30μm） 0.96 σb = 0.17σc2/3
仕様 3 無機ジンクリッチペイント（75μm） 0.65 σb = 0.15σc2/3
仕様 4 
無機ジンクリッチペイント（75μm）
＋ミストコート
1.40 σb = 0.16σc2/3 試験時に塗膜が破壊（参考値）
仕様 5 亜鉛溶射（100μm） 0.95 σb = 0.16σc2/3
1.5.3  本研究における付着の取り扱い
付着力と摩擦力が作用する鋼・コンクリート接触面のせん断ずれ挙動は，図 1.5.12のように表せる．引張
力やせん断力を受けて付着が一度切れてしまうと，再度付着力が働くことはない．よって，付着を切らずに
PBLの疲労載荷試験を行った場合，付着の影響は 1サイクル目だけに現れる．また，付着強度は，鋼表面の
汚れや施工方法の影響を受けやすいと考えられる．こうした不明瞭な情報を実験データから取り除くため，
基本的に本研究では鋼とコンクリート間の付着を極力抑制して実験を行う．ただし，ずれ止めのせん断ずれ
挙動に影響を与えないため，PBLのジベル孔内と頭付きスタッドはこうした処理を行わない．
付着破壊は，ごく微小な相対ずれ変位で起こる現象であるため，ある程度の変形性能を有するずれ止めの
耐力には，影響を及ぼさないと考えられる．一方で，相対ずれ変位を正確に求めたいときには，付着の影響
を考慮する必要がある．
図 1.5.12 鋼・コンクリート接触面のせん断ずれ挙動の模式図
せ
ん
断
応
力
τ
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μσ
μσ
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1.5.4  摩擦係数に関する調査，検討
(1)  設計基準，規格
Eurocode4 [51] a)
Composite columns and composite compression membersの節において，無塗装の鋼材に対する摩擦係数の値とし
て 0.5が示されている．黒皮材，ブラスト材を区別する記載はない．
 土木学会編 複合構造標準示方書 [6] b)
無機ジンクリッチプライマーやエッチングプライマー塗装を施した鋼板とコンクリート間の摩擦係数とし
て，0.28～0.60 の値が示されている．一方，ずれ止めの章では，全てのずれ止め形式に共通する摩擦係数と
して 0.5 が示されている．これは，以下の頭付きスタッドに関する検討から求められたものである．近年，
試験体下面を水平移動と回転自由な支承で支持することで，頭付きスタッドに作用する軸方向力を特定可能
な試験が行われている．この試験方法を採用することで，軸方向力が明らかとなっている平ら [59]，島ら [26]，
橋本ら [60] の試験結果を表 1.5.8に整理する．軸圧縮力が異なる No.1と No.3の耐力差が摩擦力によるもの
と考えると，摩擦係数は 0.33であると推定している．
一方，2009年度制定の複合構造標準示方書 [30] には，以下の頭付きスタッドの耐力式が示されている．
 	 31	    10000	  	  (1.5.2) 
ここに， Vssu : スタッドの設計せん断耐力 (N) Ass : スタッドの断面積 (mm2) dss : スタッドの軸径 (mm) hss : スタッドの高さ (mm) fssud : スタッドの設計引張強度 (N/mm2) f ’cd : コンクリートの設計圧縮強度 (N/mm2) 
複合構造標準示方書 [30] では，以下の検討がなされている．軸方向力が作用しない場合のせん断耐力の推
定式は，表 1.5.8に示した軸方向力を把握している 10体の試験結果から求めることができる．図 1.5.13は，
表 1.5.8 試験結果一覧
文献 試験体名
軸圧縮力
（圧縮を負）
(kN) 
コンクリート
圧縮強度
(N/mm2) 
スタッド
引張強度
(N/mm2) 
実験値
(kN) 
平ら [59] 
No.1 -187.1 25.7 524 187.8 
No.2 -179.8 28.2 524 190.0 
No.3 -75.3 29.2 524 150.7 
島ら [26] 
19-120-437-20 -21.2 19.5 437 103.9 
19-120-437-31 -17.7 31.4 437 118.5 
19-120-437-53 -21.2 52.5 437 139.8 
19-120-623-18 -20.3 18.3 623 108.8 
19-120-623-52 -19.0 52.3 623 143.8 
橋本ら [60] 
RI-T18 -20.5 35.9 481 141.0 
RC-T18 -39.7 35.9 481 135.0 
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縦軸に実験で得たせん断耐力 Vtestと式(1.5.2)による計算値 Vcalの比を，横軸にせん断耐力到達時の軸方向力を
示したものである．軸方向力と Vtest/Vcalの比は，概ね線形関係にあるとみなすことができ，この関係から軸方
向力が作用しない場合のせん断耐力を式(1.5.3)より推定できるとしている． 0.92	  (1.5.3) 
図 1.5.14は，表 1.5.8に示した実験値と計算値（式(1.5.3)で求めたせん断耐力に摩擦力の影響を加算）を比
較したものである．実験値と計算値の比は，摩擦係数 0.33 で平均値 1.04，変動係数 7.1%，摩擦係数 0.50 で
平均値 0.97，変動係数 7.1%である．
以上の検討結果から，摩擦係数 0.33と同じ変動係数が得られる摩擦係数 0.50を採用している．表 1.5.8に
示した試験では，平ら [59] が無処理の鋼板，島ら [26]，橋本ら [60] は，スタッド溶接後にブラスト処理を
施した鋼板を使用している．
図 1.5.13 せん断耐力比と軸方向力の関係 [6] 図 1.5.14 実験値と計算値の比較 [6]
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(2)  既往研究
無処理およびブラスト処理した鋼板の摩擦係数が示されたため，本節では防錆処理を施した鋼板の摩擦係
数について検討する．
中島ら [52], [54], [61]，猪股ら [53]の研究では，実験時に負荷した支圧応力と残留せん断応力が示されてい
る．残留せん断応力とは，計測の範囲内で十分にずれ変位が大きいときの残留荷重を接触面積で除したもの
である．上述の支圧応力と残留せん断応力の値を表 1.5.9 に示す．また，残留せん断応力と支圧応力の関係
を図 1.5.15に示す．図 1.5.15より，無機ジンクリッチペイントの摩擦係数 μは 0.62，エッチングプライマー
の摩擦係数は 0.27～0.42の範囲であると推定される．
表 1.5.9 支圧応力と残留せん断応力
試験体名
支圧応力
(N/mm2) 
残留せん
断応力
(N/mm2) 
中島ら [52] 
O-008A 0.08 0.041 
O-04A 0.4 0.150 
O-10A 1.0 0.319 
O-20A 2.0 0.539 
O-30A 3.0 0.784 
猪股ら [53] 
N04a 0.4 0.325 
N04b 0.4 0.324 
N10a 1.0 0.667 
N10b 1.0 0.618 
N20a 2.0 1.141 
N20b 2.0 1.424 
E04a 0.4 0.297 
E04b 0.4 0.356 
E10a 1.0 0.791 
E10b 1.0 0.417 
E20a 2.0 1.134 
E20b 2.0 1.172 
中島ら [54] 
P04a 0.4 0.234 
P04b 0.4 0.219 
P10a 1.0 0.429 
P10b 1.0 0.471 
P20a 2.0 0.801 
P20b 2.0 0.807 
中島ら [61] 
P00A-O 0.0 0.001 
P00B-O 0.0 0.019 
P02A-O 0.2 0.152 
P02B-O 0.2 0.129 
P05A-O 0.5 0.398 
P05B-O 0.5 0.319 
P10A-O 1.0 0.739 
P10B-O 1.0 0.758 
P20A-O 2.0 1.352 
P20B-O 2.0 1.404 
図 1.5.15 残留せん断応力と支圧応力の関係 
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1.6  研究課題の整理
既往研究の調査を通じて明らかになった問題に対し，本研究では以下に示す技術課題を設定し，これらの
達成に取り組む．
① 鋼コンクリート複合構造の有限要素解析における技術課題の抽出
② 拘束状態が PBLのせん断耐力およびせん断力－ずれ変位関係に及ぼす影響の把握
③ 正負交番作用を受ける PBLのずれ挙動の把握
④ PBLの疲労試験データの取得と S-N曲線の提案
⑤ PBLのせん断抵抗メカニズムの解明
⑥ PBLの最大せん断力のばらつき程度の把握
⑦ 孔内の粗骨材が PBLのせん断耐力およびせん断力－ずれ変位関係に及ぼす影響の把握
⑧ PBLの履歴構成則の構築
1.7  本論文の構成
本研究は，以下に示す 4項目から構成される．本論文の構成を図 1.7.1に示す．
第 2章 合成床版の非線形有限要素解析に関する技術課題の抽出
第 3章 拘束状態および載荷方法が孔あき鋼板ジベルのせん断ずれ挙動に与える影響
第 4章 孔あき鋼板ジベルの破壊に関する諸検討
第 5章 孔あき鋼板ジベルの履歴構成則
図 1.7.1 本論文の構成
⑧ PBLの履歴構成則の構築
④ PBLの疲労試験データの取得とS-N曲
線の提案
第5章　　孔あき鋼板ジベルの履歴構成則
⑤ PBLのせん断抵抗メカニズムの解明
⑥ PBLの最大せん断力のばらつき程度の
把握
第6章　　結論
① 鋼コンクリート複合構造の有限要素解析
における技術課題の抽出
② 拘束状態がPBLのせん断耐力およびせ
ん断力－ずれ変位関係に及ぼす影響
の把握
第1章　　序論
第2章　　合成床版の非線形有限要素解析に関する技術課題の抽出
第3章　　拘束状態および載荷方法が孔あき鋼板ジベルのせん断ずれ挙動に与える影響
③ 正負交番作用を受けるPBLのずれ挙動
の把握
第4章　　孔あき鋼板ジベルの破壊に関する諸検討
孔内の粗骨材がPBLのせん断耐力およ
びせん断力－ずれ変位関係に及ぼす
影響の把握
⑦
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第 1 章：序論．背景および本研究の目的について述べる．また，鋼コンクリート複合構造の解析および
ずれ止め（頭付きスタッド，孔あき鋼板ジベル）に関する既往の研究について概説し，現状の技術課題
を示す．また，頭付きスタッドに関する既存の耐力推定式およびせん断力－ずれ変位関係を既往研究の
実験結果と比較し，これらの妥当性を評価する．さらに，既往研究の実験結果を整理し，防錆処理の方
法に応じた鋼・コンクリート間のせん断付着強度の近似式と摩擦係数の値を提案する．
第 2 章：合成床版を模擬した静的載荷試験および定点疲労載荷試験を実施し，その破壊挙動と終局耐力
を把握するとともに，繰返し荷重の作用下における合成床版の力学挙動について検討する．また，本試
験を数値解析により再現し，鋼コンクリート複合構造の非線形有限要素解析に関する技術課題を抽出す
る．
第 3 章：拘束状態および載荷方法をパラメータとした孔あき鋼板ジベルの押抜き試験を実施し，拘束状
態が最大せん断力およびポストピーク挙動に与える影響を評価するとともに，正負交番作用および繰返
し作用を受ける孔あき鋼板ジベルのずれ挙動を把握する．また，本試験と既往研究の実験結果を整理し，
孔あき鋼板ジベルの S-N曲線を提示する．
第 4 章：拘束力が作用する孔あき鋼板ジベルについて，静的載荷や疲労載荷を途中で止め，その状態の
せん断破壊面を観察することにより PBLの破壊過程を明らかにする．また，15体の載荷試験を実施し，
その結果から最大せん断力の変動係数を算定する．さらに，載荷試験の前に試験体を X 線 CT で撮影し
ておき，ジベル孔内の粗骨材の撮影結果と載荷試験の結果を比較することで，粗骨材が最大せん断力に
与える影響を評価する．
第 5 章：載荷パターンをパラメータとした孔あき鋼板ジベルの押抜き試験を実施し，載荷パターンごと
の履歴挙動を把握する．本試験と既往研究の実験結果に基づき，正負交番作用および繰返し作用を考慮
したせん断伝達特性に関する履歴構成則を提案する．
第 6 章：結論．本研究で得られた結論を各章ごとに整理する．また，成果の活用例や今後の課題および
展望について述べる．
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第2章  合成床版の非線形有限要素解析に関する技術課題の抽出
2.1  載荷試験および再現解析の目的
本章では，頭付きスタッドと PBL が配置された 3500×1200×260mm の合成床版の試験体を用いて，4 点曲
げ載荷試験を実施し，合成床版の破壊挙動や終局耐力を把握する．また，汎用の非線形解析コードを用いた
載荷試験の再現解析により，力学挙動の再現性を確認するとともに，鋼コンクリート複合構造のモデル化に
関する問題点を抽出する [1]．
2.2  合成床版の載荷試験
2.2.1  試験概要
(1)  試験ケース
試験ケースを表 2.2.1 に示す．本試験では，静的載荷を 2 ケース，定点疲労載荷を 1 ケース実施した．静
的載荷試験では，補剛材の種類（Type. A: 溝形鋼，Type. B: 平鋼）を変えた 2 種類の試験体を用いた．
表 2.2.1 試験ケース
載荷条件 試験体名 試験体のタイプ
静的載荷
C-1 
Type. A: 溝型鋼
C-2 
Type. B: 平鋼
疲労載荷
（定点載荷）
C-3 
Type. A: 溝型鋼
C-1 と同様
(2)  試験体
本試験で用いた試験体の詳細を図 2.2.1 および図 2.2.2 に示す．図示したように，試験体の正面側，背面側，
左側，右側を定義した．床版支間 6.0m の合成床版を再現した試験体であり，外寸は橋軸方向幅が 1200mm，
橋軸直角方向幅が 3500mm である．床版上面に配置した鉄筋は，実構造の配筋（床版支間 6.0m）に準じた．
底鋼板および補剛材の表面には剥離剤を塗布し，コンクリートの付着を除去した（円孔の内部および頭付き
スタッドは除く）．試験体は室温で保管し，7 日間の湿潤養生を施した．脱型は，コンクリートの打設後 8 日
目に行った．コンクリートの硬化後は，図 2.2.3 に示すように底面を除く試験体の 5 面に罫書きした．試験
体製作状況の写真を写真 2.2.1 に示す．
35
図 2.2.1 試験体詳細図（C-1，C-3試験体）
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図 2.2.2 試験体詳細図（C-2試験体）
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図 2.2.3 試験体の罫書き
(a) 剥離剤の塗布 (b) コンクリート打設，締固め
(c) 表面均し (d) 吸熱養生
写真 2.2.1 試験体の製作状況
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(3)  使用材料
本試験に用いた材料の一覧を表 2.2.2 に示す．また，コンクリートの示方配合を表 2.2.3 に，コンクリート
の使用材料を表 2.2.4 に示す．コンクリートの水結合材比は 51.5%とし，膨張材を 20kg/m3混和した．スラ
ンプは 10.0±2.5cm，空気量は 4.5±1.5%で管理した（表 2.2.5，写真 2.2.2）．底鋼板は SM400A，その他の
鋼材は SS400を用いた．PBLは孔径φ60mm，頭付きスタッドはφ16×150mm とした．試験体には，D19
（SD345）の異形棒鋼を配筋した．材齢 7日と 28日に，表 2.2.6 に示す強度試験を実施した．また，ミルシ
ートから抽出した鋼材の材料物性を表 2.2.7 に示す．
表 2.2.2 使用材料の一覧
項目 材料 材料物性の取得
コンクリート 普通コンクリート [30-10-20N] 管理試験，強度試験
底鋼板 溶接構造用圧延鋼材 [SM400A] ： t=8mm 
ミルシート
形鋼
溝形鋼 [SS400] ： [-150×75×6.5×10 
平鋼 [SS400] ： PL-150×6 
スタッド 頭付きスタッド [SS400] ： φ16×150 
鉄筋
鉄筋コンクリート用棒鋼 [SD345] ： 主鉄筋 D19@120 
： 配力筋 D19@200 
表 2.2.3 示方配合
粗骨材の
最大寸法
(mm) 
ｽﾗﾝﾌﾟ
(cm) 
空気量
(%) 
水結合材
比 W/B
(%) 
細骨材率
s/a
(%) 
単位量 (kg/m3) 
水
W 
ｾﾒﾝﾄ
C 
混和材
F 
細骨材 粗骨材 減水剤
Ad
S1 S2 S3 G1 G2 
20 10.0±2.5 4.5±1.5 51.5 43.4 168 326 20 382 153 229 503 516 2.93 
表 2.2.4 コンクリートの使用材料
区分 記号 種類・銘柄 密度 (g/cm3) 備考
セメント C 普通セメント 3.15 住友大阪セメント
細骨材
S1 砕砂 2.58 神奈川県厚木産
S2 石灰砕砂 2.67 岩手県大船渡産
S3 砂 2.58 千葉県富津産
粗骨材
G1 砕石 2.62 神奈川県厚木産
G2 石灰砕石 2.69 岩手県大船渡産
混和材 F 膨張材 3.16 ハイパーエクスパン
混和剤 Ad AE 減水剤 1.00 シーカメント JS 
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表 2.2.5 管理試験の結果（フレッシュ性状）
項目 試験結果
スランプ 11.0cm 
空気量 4.4% 
コンクリート温度 12.0℃
外気温 9.7℃
写真 2.2.2 管理試験の状況（フレッシュ性状）
表 2.2.6 強度試験
養生方法 材齢
圧縮強度試験
(JIS A 1108) 
静弾性係数試験
(JIS A 1149) 
割裂引張試験
(JIS A 1113) 
現場養生
材齢 7 日 ○ --- --- 
材齢 28 日 ○ ○ ○
水中養生
材齢 7 日 ○ --- --- 
材齢 28 日 ○ ○ --- 
表 2.2.7 鋼材の材料物性
降伏強度
(N/mm2) 
引張強度
(N/mm2) 
伸び
(%) 
底鋼板 274 443 28 
溝型鋼 336 442 30 
平鋼 337 457 29 
鉄筋 397 558 22 
40
2.2.2  試験方法
(1)  載荷方法
本試験の載荷要領を図 2.2.4 に示す．本試験では，載荷点スパン 400mm，支点間スパン 3000mm の 4 点曲
げ載荷試験を行った．静的載荷試験および疲労載荷試験の載荷状況を写真 2.2.3 に示す．静的載荷試験には，
容量 200t の油圧ジャッキを用い，疲労載荷試験には動的能力 50t のアムスラー型疲労試験機を用いた．支点
および載荷点は，ピン支持とした．また，支点と底鋼板の間には石こうを敷設し，試験体表面の不陸を調整
した．
載荷ステップを表 2.2.8 に示す．静的載荷試験では，荷重を 100kN まで増加させた後に，一度 0kN となる
まで除荷した．同様に，400kN，600kN，800kN に達した時点で完全に除荷した．その後は，試験体が破壊す
るまで載荷を続けた．あくまで，治具の上方に位置するロードセルの計測値が 0kN ということであり，ジャ
ッキや冶具の重量は含まれていない．冶具等の重量は，試験後にロードセルの計測値に加算した．冶具等の
重量は，静的載荷試験が 7.25kN，疲労載荷試験が 8.39kN であった．
疲労載荷試験は荷重制御で行い，400kN から 20kN の範囲で載荷を繰り返した．載荷周波数は 4Hz とした．
途中段階の損傷状態を把握するため，規定の繰返し数（N=1, 100, 1000, 10,000, 100,000, 1,000,000, 2,000,000）
で，静的載荷試験を実施した．
図 2.2.4 載荷要領 
(a) 静的載荷試験 (b) 疲労載荷試験
写真 2.2.3 載荷状況 
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表 2.2.8 載荷ステップ
載荷ステップ
静的載荷試験
100kN 載荷・除荷 → 200kN 載荷・除荷 → 以後，破壊まで載荷・除荷を繰り返す（200kN ずつ
漸増）
疲労載荷試験
指定された最大・最小荷重の範囲で，200 万回まで疲労載荷を行う．
試験途中の以下に示す繰返し数において，静的載荷試験を行い，ひずみや変位を計測する．
（N=1, N=100, N=1000, N=10,000, N=100,000, N=1,000,000, N=2,000,000）
(2)  計測方法
本試験の計測項目を表 2.2.9 に示す．計測項目は，静的載荷試験と疲労載荷試験で共通である．変位計の
設置には不動梁を用いた．ひずみは，基本的に 1 軸のゲージで計測するが，孔あき鋼板ジベルのみ一部を 3
軸ロゼットゲージで計測した．計測位置の詳細を図 2.2.5 から図 2.2.8 に，ひずみゲージの貼付け状況を写真
2.2.4 に示す．コンクリート表面のひずみを計測している Sc1 のゲージは，載荷板と干渉するため位置をずら
した．試験体に生じたひび割れは，表 2.2.10 に示す頻度で記録した．
表 2.2.9 計測項目
項目 箇所数 記号 計測方法
変位（たわみ）
支間中央 4 Dc1～Dc4 
棒変位計支点上 4 Ds1～Ds4 
変位（相対ずれ） 底鋼板－コンクリート間 2 Rs1～Rs2 
ひずみ
底鋼板 4 Sb0～Sb3 
一般金属用ひずみゲージ（1 軸）
溝形鋼（上フランジ） 4 Sfu0～Sfu3 
溝形鋼（下フランジ） 4 Sfl0～Sfl3 
鉄筋
4 Sd0-1～Sd3-1 
4 Sd0-2～Sd3-2 
コンクリート表面 4 Sc0～Sc3 ポリエステルゲージ（1 軸）
コンクリート内部 4 Sc4～Sc7 モールドゲージ（1 軸）
頭付きスタッド
3 Ssc1～Ssc3 
一般金属用ひずみゲージ（1 軸）3 Sst1～Sst3 
孔あき鋼板ジベル
2 Sp1-1～Sp1-2 
4 Sp2-1～Sp2-4 一般金属用ロゼットゲージ（3 軸）
2 Sp3-1～Sp3-2 一般金属用ひずみゲージ（1 軸）
ひび割れ
（除荷時に観察）
試験体表面 --- --- 表面目視観察
試験体内部 --- --- 切断後目視観察
表 2.2.10 ひび割れ状況を記録する頻度
頻度
静的載荷試験 除荷完了後および試験終了後（100kN 載荷後, 200kN 載荷後, 400kN 載荷後…, 試験終了後）
疲労載荷試験
各静的載荷試験の終了後，疲労載荷試験の終了後
（N=1, N=100, N=1000, N=10,000, N=100,000, N=1,000,000, N=2,000,000）
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図 2.2.5 変位の計測位置 
図 2.2.6 ひずみの計測位置（底鋼板，溝形鋼） 
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図 2.2.7 ひずみの計測位置（鉄筋，コンクリート表面） 
図 2.2.8 ひずみの計測位置（頭付きスタッド，孔あき鋼板ジベル） 
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(a) ひずみゲージ（主鉄筋） (b) ひずみゲージ（頭付きスタッド）
(c) ひずみゲージ（溝形鋼） (d) ひずみゲージ（PBL）
(e) 3軸ロゼットゲージ（PBL） (f) モールドゲージ
写真 2.2.4 ひずみゲージの貼付け状況 
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(3)  試験体の切断
載荷試験が終了した後，図 2.2.9 に示す位置で C-1 および C-3 試験体を切断し，内部のひび割れ状況を観
察した．試験体の切断状況を写真 2.2.5に示す．
図 2.2.9 試験体の切断位置 
写真 2.2.5 試験体の切断状況 
2.2.3 試験結果および評価
(1)  強度試験
強度試験の結果を表 2.2.11 に示す．試験体と同環境で保管した供試体は，材齢 28 日の圧縮強度が
42.4N/mm2，静弾性係数が 26.5kN/mm2，割裂引張強度が 2.62N/mm2であった．
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表 2.2.11 強度試験結果
養生方法 材齢
圧縮強度
(N/mm2) 
静弾性係数
(kN/mm2) 
割裂引張強度
(N/mm2) 
現場養生
材齢 7日 30.4 --- --- 
材齢 28日 42.4 26.5 2.62 
水中養生
材齢 7日 31.6 --- --- 
材齢 28日 45.3 32.1 --- 
(2)  静的載荷試験
 荷重－支間中央たわみ関係a)
C-1，C-2試験体の荷重と支間中央たわみの関係を図 2.2.10 (a) に示す．C-1試験体は最大荷重 1223.3kN，
C-2試験体は 1114.9kNに達した後に破壊に至った．400kNに達した後は，除荷後に変形が残留した．
図 2.2.10 (b) および (c) で，荷重－支間中央たわみ関係とベルヌーイ・オイラーの梁理論から求めた理論
値（全断面有効とした場合とコンクリートの引張抵抗を無視した場合の曲げ剛性）を比較する．いずれの試
験体も，約 200kNで全断面有効の理論値から，約 400kNでコンクリートの引張抵抗を無視した理論値から乖
離することが確認された．試験結果の詳細は，巻末の付録 1に示す．
(a) C-1試験体と C-2試験体の比較
(b) 理論値との比較（C-1試験体） (c) 理論値との比較（C-2試験体）
図 2.2.10 荷重－支間中央たわみ関係（C-1, C-2 試験体）
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 試験体のひび割れ状況b)
図 2.2.11および図 2.2.12に，C-1と C-2試験体のひび割れ状況を示す．代表例として，片側の側面（背面
側）のひび割れ状況を示した．ひび割れ観察結果の詳細は，巻末の付録 1 に示す．いずれのケースも，最大
荷重を 200kNから 400kNに漸増する段階で支間中央付近に曲げひび割れが生じ始め，荷重が増えるにつれて
ひび割れの本数が増加し，また成長していく傾向を示した．これらのことから，図 2.2.10 (b)および(c)に示し
た荷重－支間中央たわみ関係が曲げ剛性の理論値から乖離する現象は，曲げひび割れの発生が関係している
と推察される．破壊に至る直前には，載荷点と支点の間に斜めひび割れ（せん断ひび割れ）の発生が確認さ
れた．
図 2.2.13には，C-1試験体の切断面のひび割れ状況を示す（切断位置の定義は図 2.2.9を参照のこと）．切
断面を観察した結果，溝形鋼の頂部同士を結ぶ水平ひび割れが形成され，床版が部分的に二層化していた．
また，底鋼板の剥離が散見された．
(a) 400kN載荷後
(b) 600kN載荷後
(c) 800kN載荷後
(d) 試験終了後
図 2.2.11 ひび割れ状況（C-1 試験体背面側） 
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(a) 400kN載荷後
(b) 600kN載荷後
(c) 800kN載荷後
(d) 試験終了後
図 2.2.12 ひび割れ状況（C-2試験体背面側）
(a) ライン 1（ブロック 1, 2, 3側）
(b) ライン 3
図 2.2.13 切断後のひび割れ状況（C-1試験体）
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 鉄筋および底鋼板のひずみc)
荷重と鉄筋ひずみ（Sd0）の関係を図 2.2.14に，荷重と底鋼板ひずみ（Sb1）の関係を図 2.2.15に示す．
主鉄筋のひずみは，いずれのケースもミルシートの降伏点から求めた降伏ひずみの値には達しなかった（ヤ
ング係数を 206,000N/mm2として算定）．底鋼板のひずみは，C-1試験体が約 900kN，C-2試験体が約 800kN
の荷重に達した時点で，ミルシート上の降伏ひずみに至った．
図 2.2.14 荷重－鉄筋ひずみ関係（Sd0） 図 2.2.15 荷重－底鋼板ひずみ関係（Sb1）
 破壊形態d)
本試験では，いずれのケースでも主鉄筋は降伏せず（図 2.2.14），底鋼板は 800kNから 900kNの範囲で降
伏に至る結果を示した（図 2.2.15）．また，破壊に至る直前に，図 2.2.11および図 2.2.12示す斜めひび割れ
が発生して耐力を失った．よって，C-1 および C-2 試験体は，せん断破壊（斜め引張破壊）を呈したと判断
される．
 荷重－相対ずれ変位関係e)
図 2.2.16 には，試験体の端部で計測した荷重と相対ずれ変位（底鋼板とコンクリート間）の関係を示す．
載荷初期はずれが見られないが，C-1 試験体では約 590kN，C-2 試験体では約 470kN で相対ずれ変位が生じ
始めた．その最大値は約 0.7mmであった．
図 2.2.16 荷重－相対ずれ変位関係（C-1, C-2試験体）
 断面のひずみ分布f)
C-1，C-2試験体の高さ方向のひずみ分布を図 2.2.17および図 2.2.18に示す．支間中央から 175mm位置に
おけるコンクリート表面のひずみは，Sc0と Sc1のひずみ計測値から直線補間で求めた．C-1試験体は，断面
の位置によらず 400kNから鋼とコンクリートの一体性が失われて平面保持の仮定が成立しなくなり，補剛材
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を平鋼とした C-2試験体は，C-1試験体よりも小さい 300kNから一体性が失われることが分かった．
(a) 支間中央 (b) 支間中央から 175mm 
(c) 支間中央から 525mm (d) 支間中央から 875mm 
図 2.2.17 断面のひずみ分布（C-1試験体）
(a) 支間中央 (b) 支間中央から 175mm 
(c) 支間中央から 525mm (d) 支間中央から 875mm 
図 2.2.18 断面のひずみ分布（C-2試験体）
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(3)  疲労載荷試験
 荷重－支間中央たわみ関係a)
C-3 試験体の荷重と支間中央たわみの関係を図 2.2.19に示す．規定回数で繰返し載荷を中断し，静的載荷
試験を行うことでデータを取得した．N=1 の荷重－支間中央たわみ関係は，剛性の変化も含めて C-1 試験体
の包絡線と一致した．N=1,000 以降は，剛性の変化が見られず，繰返し数の増加に伴って残留たわみが累積
する傾向を示した．
 たわみ－繰返し数関係b)
図 2.2.20に C-3試験体の支間中央たわみと繰返し数の関係を示す．図中には，最大荷重時のたわみと除荷
後の残留たわみを示した．N=1における最大荷重時のたわみは 3.55mmであり，試験終了時の N=2,000,000回
には 5.47mmに達した．たわみの急増は確認されなかったため，疲労破壊に至らなかったと判断した．
図 2.2.19 荷重－支間中央たわみ関係 図 2.2.20 支間中央たわみ－繰返し数関係
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 試験体のひび割れ状況c)
図 2.2.21に，C-3 試験体（背面側）のひび割れ状況を示す．N=1の段階で支間中央付近に曲げひび割れが
生じ始め，繰返し数が増えるにつれてひび割れが徐々に進展していく傾向を示した．斜めひび割れ（せん断
ひび割れ）の発生は確認されなかった．図 2.2.22に，切断面のひび割れ状況を示す．切断面に水平ひび割れ
は形成されておらず，部分的な底鋼板の剥離のみが確認された．
(a) N=1 
(b) N=1,000 
(c) N=10,000 
(d) N=100,000 
(e) N=1,000,000 
(f) N=2,000,000 
図 2.2.21 ひび割れ状況（C-3試験体背面側）
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(a) ライン 1（ブロック 4, 5, 6側）
(b) ライン 3
図 2.2.22 切断後のひび割れ状況（C-3試験体）
 鉄筋および底鋼板のひずみd)
図 2.2.23に C-3試験体の荷重－鉄筋ひずみ関係を図 2.2.24に荷重－底鋼板ひずみ関係を示す．繰返し数の
増加に伴ってひずみ量が上昇するが，ミルシートから求めた降伏ひずみには達しないことが確認された．
図 2.2.23 荷重－鉄筋ひずみ関係（Sd0） 図 2.2.24 荷重－底鋼板ひずみ関係（Sb1）
 相対ずれ変位－繰返し数関係e)
C-3試験体の相対ずれ変位－繰返し数関係を図 2.2.25に示す．図 2.2.20と同様に，最大荷重時の相対ずれ
変位と残留ずれ変位の両方を示した．最大荷重時の相対ずれ変位と残留ずれ変位には差が見られず，除荷後
の相対ずれ変位の減少が限定的であることが示唆された．繰返し数が少ないうちは微小な相対ずれ変位しか
確認されないが，N=100,000から相対ずれ変位が増加し，N=2,000,000では相対ずれ変位が 0.48mmに達する
ことが確認された．
図 2.2.25 相対ずれ変位－繰返し数関係
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 断面のひずみ分布f)
C-3 試験体の断面における高さ方向のひずみ分布を図 2.2.26 に示す．Sc0 は N=2,000,000 から，Sc1 は
N=1,000,000 から計測不良となったため，以降の計測値は図 2.2.26 から除外している．N=1 の段階からひず
み分布の線形性が保たれておらず，鋼とコンクリートの一体性が失われていることが分かる．支間中央や支
間中央から 175mmの位置では，特に溝形鋼上フランジのひずみ量の増加が顕著である．
(a) 支間中央 (b) 支間中央から 175mm 
(c) 支間中央から 525mm (d) 支間中央から 875mm 
図 2.2.26 断面のひずみ分布（C-3 試験体）
(4)  ずれ止め（孔あき鋼板ジベル，頭付きスタッド）
 孔あき鋼板ジベルa)
C-1から C-3試験体における孔あき鋼板のひずみ計測結果を図 2.2.27から図 2.2.29に示す．図中の(a)およ
び(b)には，ひずみの計測位置と Sp2における角度の定義を示した．C-1試験体の Sp2-1では，荷重が 1000kN
に達した時点でひずみが計測できなくなった．図中の(g)に示した最大主応力の角度は，除荷直前の荷重およ
び最大荷重のみをプロットしている．
孔あき鋼板のひずみ量は，載荷点から離れるほど大きくなる傾向を示す．図 2.2.26に示したひずみ分布で
は，載荷点に近いほど溝形鋼のひずみ量が大きかったため，一見矛盾するように思える．荷重増加に伴って
支間中央付近に曲げひび割れが生じ始め，これに伴って支間中央付近で溝形鋼の負担は増すが，孔あき鋼板
に生じるひずみは曲げひび割れの開口によって緩和されている可能性が考えられる．
Sp2に着目すると，いずれの試験体も最大主応力は Sp2-4，最小主応力は Sp2-2が卓越する．荷重 400kN以
上の範囲における最大主応力の角度は，全ての試験体で同様の傾向を示し，Sp2-1, Sp2-3, Sp2-4が 0～-40°程
度，Sp2-2が 90～120°程度の範囲で推移することが確認された．
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(a) Sp1, Sp3の計測位置 (b) Sp2の計測位置および角度の定義
(c) 荷重－孔あき鋼板ひずみ関係（Sp1） (d) 荷重－孔あき鋼板ひずみ関係（Sp3）
(e) 荷重－最大主応力関係（Sp2） (f) 荷重－最小主応力関係（Sp2）
(g) 最大主応力の角度（Sp2）
図 2.2.27 孔あき鋼板のひずみ計測結果（C-1試験体）
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(a) Sp1, Sp3の計測位置 (b) Sp2の計測位置および角度の定義
(c) 荷重－孔あき鋼板ひずみ関係（Sp1） (d) 荷重－孔あき鋼板ひずみ関係（Sp3）
(e) 荷重－最大主応力関係（Sp2） (f) 荷重－最小主応力関係（Sp2）
(g) 最大主応力の角度（Sp2）
図 2.2.28 孔あき鋼板のひずみ計測結果（C-2試験体）
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(a) Sp1, Sp3の計測位置 (b) Sp2の計測位置および角度の定義
(c) 荷重－孔あき鋼板ひずみ関係（Sp1） (d) 荷重－孔あき鋼板ひずみ関係（Sp3）
(e) 荷重－最大主応力関係（Sp2） (f) 荷重－最小主応力関係（Sp2）
(g) 最大主応力の角度（Sp2）
図 2.2.29 孔あき鋼板のひずみ計測結果（C-3試験体）
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 頭付きスタッドb)
図 2.2.30 に C-1 から C-3 試験体の荷重と頭付きスタッドのひずみの関係を示す．補剛材に平鋼を用いた
C-2 試験体は，C-1 試験体に比べて頭付きスタッドに生じるひずみ量が大きい．Ssc3 および Sst3 を見ると，
ひずみが圧縮側と引張側に分かれることから，頭付きスタッドに曲げが生じていることが読み取れる．一方
Ssc2は，初期に圧縮側のひずみが生じているものの，荷重が 400kNを超えると徐々にひずみが正側へと近づ
く．よって，この頭付きスタッドには，載荷途中から引抜き力が生じていることが読み取れる．また，頭付
きスタッドのひずみ量は，図 2.2.27から図 2.2.29に示した PBLと同様に，載荷点から離れるほど大きくな
る傾向を示した．
(a) C-1試験体
(b) C-2試験体
(c) C-3試験体
図 2.2.30 荷重－頭付きスタッドひずみ関係（Ssc, Sst）
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2.3  載荷実験の再現解析
2.3.1  数値解析の条件
(1)  概要
載荷試験の再現解析には，汎用の非線形解析コードである COM3D を用いた．再現解析では，補剛材に平
鋼を用いており，最も構造が単純な C-2試験体を対象とした．
(2)  解析モデル
解析モデルの概要を図 2.3.1に示す．解析モデルは，対称性を考慮した 1/2モデルとした．コンクリートや
鋼材は，全てアイソパラメトリック要素の 8節点ソリッド要素を用いた．PBLや頭付きスタッドの形状は模
擬せず，後述するジョイント要素でモデル化した．対称面で X軸並進方向を拘束し，支点の中央で Z軸並進
方向，支点の 1節点について Y軸並進方向を拘束した．
(a) 解析モデル全体
(b) リブおよび底鋼板
図 2.3.1 解析モデルの概要
(3)  材料特性
コンクリートのポアソン比は 0.20 とし，物性値は材齢 28 日の現場養生の試験値を使用した．鉄筋を含む
鋼材の弾性係数は 206000N/mm2，ポアソン比は 0.30とした．降伏強度，引張強度，伸び等の材料物性は，表
2.2.7に示したミルシートの値を用いた．
(4)  材料のモデル化
コンクリートのモデル化には，岡村，前川が提案した多軸応力を考慮した構成則 [2], [3] を用いた．分散
ひび割れモデルには，非直交固定ひび割れモデルを用いた．床版上面の鉄筋を含む領域のコンクリートは RC
要素，他の領域は無筋コンクリート要素でモデル化し，それぞれに引張軟化特性を考慮した．図 2.3.2 に，
一軸状態におけるコンクリートの応力ひずみ関係を示す．本解析モデルは，鋼材の形状を再現しているため，
要素分割が比較的細かい．そこで，要素寸法に応じて軟化勾配を調整した [4]．底鋼板，平鋼，鉄筋はバイリ
ニア，載荷板と支点上の鋼板は線形弾性でモデル化した．
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図 2.3.2 コンクリートの応力ひずみ関係（一軸）
(5)  解析ケース
解析ケースを表 2.3.1 に示す．比較のため，異種材料の境界面とずれ止め部のモデルを変えた 3 ケースの
解析を実施した．A-1 は，鋼とコンクリートに境界面の要素を設けていないため，終始一体化した挙動を示
す．A-2 および A-3 は，初期付着とクーロンの摩擦則が考慮できるジョイント要素 [5] を用いた．これだけ
ではずれ止めの挙動が表現できないため，A-2は摩擦係数，A-3はせん断付着強度に大きな値を与えることで，
疑似的に線形挙動を表現できるようにした．
表 2.3.1 解析ケース
異種材料の境界面
（平鋼上面）
ずれ止め部
（PBL，頭付きスタッド）
A-1 剛結 剛結
A-2 ジョイント要素 ジョイント要素（摩擦係数大）
A-3 ジョイント要素 ジョイント要素（せん断付着強度大）
(6)  異種材料の境界面のモデル化
A-2 および A-3 の解析では，平鋼の上面にモールクーロンの線形摩擦則を適用したジョイント要素を配置
し，接触，剥離，ずれを考慮した．複合構造標準示方書 [4] を参考に，接触摩擦係数は 0.5に設定した．
(7)  ずれ止めのモデル化
A-2 および A-3 の解析では，ずれ止めの形状をモデル化せず，線形モデルのジョイント要素でずれ挙動を
表現した．接触面に平行する方向には，線形弾性のバネ剛性を与えた．閉合方向は，過大な要素の重なりが
生じないよう十分に大きな剛性を設定した．開口方向は，孔の合計面積にコンクリートのヤング係数を乗じ，
それをジョイント要素の全面積で除したバネ剛性を与えた．頭付きスタッドは，設計せん断耐力を式(1.3.1)
から式(1.3.2)より，荷重－ずれ変位関係を式(1.3.12)から式(1.3.15)より求めた．この際，スタッドの引張強度
が不明であったため，JIS B 1198 [6] に示されている SS400の規格値の範囲（400～550N/mm2）の平均値であ
る 475N/mm2を用いた．また，PBL の設計せん断耐力は式(1.3.19)で，荷重－ずれ変位関係は，複合構造標準
示方書 [4] に記載されている次式から設定した． 	 1 	 /	   (2.3.1) 
-6000 -4000 -2000 0 2000
応
力
(N
/m
m
2 )
ひずみ (μ)
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ここに， Vps : PBL1個あたりのせん断力 (N) Vpsud : PBL1個あたりの設計せん断耐力 (N) δps : 鋼板とコンクリートの相対ずれ変位 (mm) d : PBLの孔径 (mm) α,	β : 係数
また，αおよび βは，次式を用いて算定した． 500  /	  (2.3.2)  1/3 (2.3.3) 
ここに， t : 鋼板の板厚 (mm) 
ずれ止め 1個あたりのずれ剛性を図 2.3.3に示す．係数 α, βの値も同図に示した．頭付きスタッドの押抜
き試験方法（案） [7] を参考に，最大せん断力の 1/3 荷重点における初期割線勾配を用いた．ジョイント要
素には，全ずれ止め分のずれ剛性をジョイント要素の全体面積で除した平均的な剛性を与えた．ジョイント
要素の面積は，PBLが平鋼の側面（4面），頭付きスタッドは平鋼部を除いた底鋼板の上面である．ずれ止め
部のジョイント要素では，摩擦の影響を無視した．
(a) PBL (b) 頭付きスタッド
図 2.3.3 ずれ止め 1個あたりのずれ剛性
(8)  載荷方法
載荷実験において，ピーク後に荷重が低下する挙動を示したため，変位制御による増分解析を行った．再
現解析では，載荷実験で行った除荷・再載荷の履歴は再現せず単調載荷とした．
0
50
100
150
0 2 4 6
せ
ん
断
力
(k
N
)
相対ずれ変位 (mm)
0
100
200
300
400
0 1 2 3
せ
ん
断
力
(k
N
)
相対ずれ変位 (mm)
せん断剛性
Kss=517.6kN/mm
せん断剛性
Kps=1901kN/mm
Vpsud
Vpsud /3
JSCE
Vssud
Vssud /3
JSCE
α=54.2
β=1/3
α=17.2
β=0.4
62
2.3.2  数値解析結果の検証
(1)  荷重－支間中央たわみ関係
図 2.3.4で，荷重－支間中央たわみ関係の実験結果と解析結果を比較する．A-1および A-3の解析は類似し
た結果を示す．これらは，270kN程度まで実験の傾きを再現できているが，その後の剛性低下を表現できず，
たわみの増加に伴って実験結果から乖離する傾向を示す．このことから，ずれ止めの非線形挙動を表現しな
い限り，鋼コンクリート複合構造の破壊挙動を予測できないことが理解できる．
摩擦係数で上限を与えた線形のジョイント要素でずれ止め部をモデル化した A-2 は，試験体が破壊する
1114.9kN まで載荷実験の包絡線を高精度に再現できている．A-2 は，摩擦係数を大きくすることで線形ジョ
イント要素の上限値を与えているため，境界面に開口方向の力が作用すれば，その領域はせん断力に抵抗す
ることができない．よって，この結果は偶然に結果が類似しているだけであると言える．その後，載荷板位
置の節点変位を 27.0mmまで増加させたが破壊には至らなかった．以後は，実験結果に近い結果を示した A-2
のみに着目して分析を進める．
図 2.3.4 荷重－支間中央たわみ関係の比較
(2)  荷重－相対ずれ変位関係
図 2.3.5に，荷重と試験体端部の相対ずれ変位の関係を解析 A-2での結果と比較する．載荷実験では，450kN
程度まで殆ど相対ずれ変位が生じていない．これは，底鋼板および平鋼に剥離剤を塗布したものの，初期付
着の影響を完全に除去できなかったからだと考えられる．一方，解析では載荷開始から相対ずれ変位が増加
し，実現象を再現できていない．この点は，ジョイント要素にずれ止めの非線形に加えて，剥離剤の影響を
含めた初期付着力 [5] を考慮することができれば，実現象に近い相対ずれ変位が得られると考えられる．
図 2.3.5 荷重－相対ずれ変位関係の比較（A-2）
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(3)  荷重－ひずみ関係
図 2.3.6に，コンクリート上面，主鉄筋，平鋼側面（上側，下側），コンクリート内部，底鋼板下面の荷重
－ひずみ関係を示す．各ひずみの解析値は，概ね実験と整合している．解析によるコンクリート内部のひず
みは，約 150kNで一度減少し，約 350kNから再び増加する挙動を示した．コンクリート内部のひずみは，実
験でも複雑な挙動を示しているが，実験と解析で挙動が一致していない．この点は，後に改めて分析する．
平鋼側面（上側）のひずみも 1000kN付近から減少する挙動を示す．図 2.3.7に底鋼板および平鋼側面（下
側）の Mises 相当応力－荷重関係の解析結果を示す．同図から，底鋼板と平鋼側面（下側）は，それぞれ約
940kN と約 1090kN で降伏応力に達していることが分かる．これらの降伏により，床版断面の引張領域が上
方に拡大し，平鋼側面（上側）のひずみが減少したと考えられる．
図 2.3.5に示した相対ずれ変位が解析と実験で乖離しているにも関わらず，図 2.3.4や図 2.3.6の傾きは実
験を概ね再現できている．本解析では，ずれ止めを線形のジョイント要素でモデル化し，境界面の初期付着
力はモデル化していない．実験の結果には，初期付着によるずれ剛性の増加，部分的に逐次進行する付着切
れによるずれ剛性の低下，ずれ止めの非線形的なずれ挙動が含まれる．これらが，組み合わさった結果，全
体挙動が類似したと考えられる．
図 2.3.6 荷重－各種ひずみ関係の比較（A-2）
図 2.3.7 Mises応力－荷重関係（A-2）
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2.3.3  ひずみ分布
(1) 主ひずみの分布
図 2.3.8 に，1212.4kN（最終ステップ）時点の試験体表面の最大主ひずみ分布を示す．複数の曲げひび割
れが確認されるが，斜めひび割れは生じていない．このことが，載荷実験と解析の破壊荷重が乖離する原因
だと考えられる．現時点で斜め引張破壊が再現できない理由は不明であり，原因の解明は今後の課題である．
図 2.3.9 には，コンクリート内部のひずみ計測位置における最大主ひずみ分布を示す．152.3kN に達した時
点から，支間中央に近い引張縁に曲げひび割れが生じ始めている．このことから，計測位置の近くで曲げひ
び割れが発生したことが，図 2.3.6 に示したひずみの緩和をもたらしたことが分かる．また，コンクリート
内部のひずみが約 350kN から再び増加するのは，図 2.3.8 に示したように，当該要素に曲げひび割れが生じ
るためである．
図 2.3.8 試験体表面の最大主ひずみ分布
（1212.4kN）
図 2.3.9 ひずみ計測位置の最大主ひずみ分布
（152.3kN）
(2)  鉛直方向ひずみの分布
図 2.3.10 に，1212.4kN 時点の平鋼位置におけるコンクリートの鉛直方向（Z 方向）ひずみ分布を示す．合
成床版は，リブ上端を起点に水平ひび割れが発生することが知られている．本研究の実験中は，C-2 試験体
の内部のひび割れを把握していないが，解析では平鋼の上縁から水平ひび割れが発生しており，数値解析で
水平ひび割れの発生を再現し得ることが確認された．
図 2.3.10 平鋼位置の Z 方向ひずみ分布（1212.4kN）
65
2.4  第 2章のまとめ
本章では，チャンネルビーム合成床版の破壊挙動や終局耐力を把握するため，4 点曲げ載荷試験を実施し
た．また，同試験の再現解析を実施し，現時点の問題点を抽出した．本章の結果を以下に整理する．
1) 補剛材に溝形鋼を用いた C-1 は 1223.3kN，平鋼を用いた C-2 は 1114.9kN に達した時点でせん断破壊（斜
め引張破壊）に至った．この際，底鋼板は降伏ひずみに達したものの，鉄筋は降伏には至らなかった．
2) C-1 および C-2 は，荷重が約 200kN に達した時点から支間中央付近に曲げひび割れが生じ始め，破壊に
至る直前に載荷点と支点の間に斜めひび割れが発生した．また，C-1 試験体を切断して内部を観察した
結果，溝形鋼の頂部を結ぶ水平ひび割れが確認された．
3) 疲労載荷を行った C-3 試験体は，N=1,000 以降は剛性変化が見られず，繰返し数の増加に伴って残留た
わみが累積していく傾向を示した．また，N=2,000,000 の載荷では，疲労破壊に至らなかった．
4) C-3 試験体において，繰返し数が少ないうちは微小な相対ずれ変位しか確認されなかったが，N=100,000
以降は相対ずれ変位が急増した．また，除荷後の相対ずれ変位の減少量は限定的なものであった．
5) PBL および頭付きスタッドは，載荷点から離れるほど負担が大きくなる傾向を示した．また，3 軸ロゼ
ットゲージの計測結果から，PBL に生じる最大・最小主応力の値と最大主応力の方向を算定し，その結
果を示した．
6) 異種材料の境界面およびずれ止め部を剛結とした解析（A-1）およびずれ止め部を線形のジョイント要素
でモデル化し，上限値をせん断付着強度で与えた解析（A-3）は，載荷初期の荷重－支間中央たわみ関係
を再現できたが，その後は実験結果から乖離した．この結果から，ずれ止め部の挙動を非線形のジョイ
ント要素でモデル化する必要性が明らかとなった．
7) 底鋼板および平鋼に剥離剤を塗布して試験体を製作したが，実験結果にコンクリートの付着の影響が現
れ，実験と解析の結果が乖離する一因となった．
8) ずれ止めを線形ジョイント要素でモデル化し，上限値を摩擦係数で与えた解析（A-2）は，荷重－支間中
央たわみ関係および各部位のひずみも実験結果を良好に再現できた．しかし，相対ずれ変位は実験と解
析で乖離しているため，実現象を再現できているとは言い難い．
以上より，解析で鋼コンクリート複合構造の破壊挙動を再現するためには，鋼とコンクリート間の初期付
着を適切に表現する必要があること，ずれ止め部の非線形的な挙動を正確に表現する必要があることが確認
された．さらに，定点疲労載荷や輪荷重による繰返し載荷を解析で再現するためには，正負交番載荷や繰返
し載荷を受ける PBL の履歴挙動を明らかにしていく必要がある．
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第3章  拘束状態および載荷方法が孔あき鋼板ジベルのせん断ずれ挙動に与える影響
3.1  拘束状態および載荷方法の影響
本章では，様々な拘束状態と載荷条件下で PBL の載荷試験を行い，拘束状態や載荷条件がせん断ずれ挙動
や破壊性状に及ぼす影響を検討する [1]．
図 3.1.1 に PBL のせん断破壊面の模式図を示す．せん断力が作用すると，孔内コンクリートと周辺のコン
クリートに相対的なずれが生じ，孔あき鋼板に沿ってひび割れ（せん断破壊面）が生じる．このせん断破壊
面は，細骨材や粗骨材によって形成された複雑な凹凸を有している．相対的なずれがさらに増加して凹凸同
士が接触すると，凹凸を通してせん断力が伝達されるとともに，孔あき鋼板に直交する方向へ押し広げ力 [2] 
が生じ，同時にひび割れの幅が広がろうとする．この押し広げ力を拘束する力（以下，拘束力と呼ぶ）があ
れば，凹凸が深く噛み合い，PBL のせん断力は増加する．このことから，PBL のせん断耐力やせん断ずれ挙
動を把握する際には，PBL へ作用する拘束力に注意を払わなければならない．
図 3.1.1  PBLのせん断破壊面の模式図
上述した拘束力は，合成床版のような厚さが薄い部材であっても作用すると推測される．これは，図 3.1.2
に示すように，多数の孔あき鋼板が並列配置されている場合，それぞれの PBLで生じる押し広げ力が干渉し，
互いを拘束する状況になると考えられるからである．そこで本研究では，合成床版を対象とし，押し広げ力
を拘束する目的で試験体の側面を鋼板で拘束して載荷試験を実施した．これは，有限要素解析の対称モデル
（ハーフモデル）を採用する際に，対称面に直交する並進方向を拘束することに類似している．しかし実験
では，解析のように個々の並進方向および回転方向を厳密に拘束できるわけではない．
保坂ら [3] や日向ら [4] の研究では，孔あき鋼板ジベルの並列間隔が小さい場合は，せん断耐力に悪影響
を及ぼすことが報告されている．しかし本研究では，実際に孔あき鋼板を複数並べていないため，この点は
再現できていない．加えて，試験体の内部に配置する補強鉄筋も載荷時に発生する拘束力に影響を与えるた
め，実際の合成床版と鉄筋量を合わせておく必要がある．本研究では，この点にも配慮した．
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図 3.1.2 合成床版で押し広げ力が生じた場合の想定状況
3.2  実験方法
3.2.1  試験ケース
試験ケースを表 3.2.1 に示す．シリーズ I の静的載荷試験では，試験体側面の拘束有無をパラメータとした
押抜き載荷試験を実施した．シリーズ II では，側面に加えて試験体底面の拘束方法をパラメータとし，正負
交番載荷試験も行った．試験体の拘束方法の詳細は後述する．また，両シリーズで荷重範囲とせん断耐力の
比（以下，R/Q と呼ぶ）をパラメータとした疲労載荷試験を行った．この際に用いるせん断耐力は，シリー
ズ I が C-ST-1~C-ST-3 の算術平均，シリーズ II が C-ST-PUS-1 の試験値とした．疲労載荷試験の最小荷重は，
シリーズ I が上記せん断耐力の 5%，シリーズ II が 10%とした．最小荷重は，それぞれのシリーズで用いた試
験機の実績から決定した．
表 3.2.1 試験ケース
(a) シリーズ I 
No. 載荷方法 拘束条件 R/Q 側面 底面
C-ST-1 
静的（押抜き）
拘束
開き止め
--- 
C-ST-2 
C-ST-3 
C-ST-4 解放
C-FA-1 
疲労（押抜き） 拘束
0.80 
C-FA-2 0.70 
C-FA-3 0.60 
(b) シリーズ II 
No. 載荷方法 拘束条件 R/Q 側面 底面
C-ST-PUS-1 
静的（押抜き）
拘束
開き止め
--- 
C-ST-PUS-2 
摩擦拘束
C-ST-PUS-3 解放
C-ST-REV 静的（正負交番）
拘束 開き止め
C-FA-PUS-1 
疲労（押抜き）
0.70 
C-FA-PUS-2 0.60 
C-FA-REV 疲労（正負交番） 0.60 
底鋼板
橋軸直角方向へのずれ
PBL
橋軸方向
孔あき鋼板の
押し広げ力が発生
互いに拘束
しあう ずれに伴い
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3.2.2  試験体
本研究では，実際の合成床版で用いられている板厚 6.5mm，孔径φ60mm の貫通鉄筋を有さない PBL を対
象とした．シリーズ II を例にとり，図 3.2.1 に本研究に用いた試験体の形状と寸法を示す．また，試験体の 3
次元形状を図 3.2.2 に示す．本研究では，古川ら [5] が提案した試験体を用いた．試験体の中央には，2 つの
孔あき鋼板を接合した十字形の鋼板（以下，十字形鋼板と呼ぶ）を配置した．シリーズによる試験体の相違
点は，十字形鋼板の突出部の構造のみである．シリーズ II は，引張力を負荷できるように，十字形鋼板の上
部にボルト穴を設けた．シリーズ I はボルトを設けず，十字形鋼板の突出長さを 100mm とした．
試験体は，2 分割されたコンクリートブロックの一面が鋼板に接している．試験体の作製が比較的容易で
あるが，CT 鋼を用いた試験体 [6] のように，コンクリートの打設方向の影響を考慮することは難しい．本
研究では，図 3.2.1 の上側からコンクリートを打設した．
試験体の幅は，床版厚 260mm（コンクリート部の厚さ 252mm，底鋼板厚 8mm）の合成床版を想定し，そ
の 2 倍の 520mm に設定した．試験体の奥行きは，合成床版の補剛材ピッチが 500mm であることを想定して，
500mm に設定した．試験体の 2 面には，補強鉄筋を配置した．補強鉄筋の鉄筋量は，実際の合成床版の上面
鉄筋に合わせた．
十字形鋼板の表面は，円孔部を除いてポリプロピレン製のテープを貼り付けて，コンクリートとの付着を
除去した．十字形鋼板の横に 30×30×500mm（2 箇所），下に高さ 50mm の発泡スチロールを配置した．底面
側の発泡スチロールは，孔あき鋼板の下が幅 20mm，他方が幅 30mm である．本研究では，コンクリートの
硬化後に底面の発泡スチロールを除去して空隙を設けた．本研究では，分かりやすいように発砲スチロール
と表記しているが，全ての実験で押出し発泡ポリスチレンを使用している．使用した発泡ポリスチレンの特
性を表 3.2.2 に示す．
図 3.2.1 試験体形状および寸法（シリーズ II）
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図 3.2.2 試験体の 3次元形状
表 3.2.2 使用した発泡ポリスチレンの特性（JIS A 9511 [7]）
項目 規格値
密度 (kg/m3) 20 以上
圧縮強さ (N/cm2) 16 以上
曲げ強さ (N/cm2) 20 以上
3.2.3 配合および養生方法
コンクリートの示方配合を表 3.2.3 に，コンクリートの使用材料を表 3.2.4 に示す．いずれのシリーズも
30-10-20N である．また，合成床版を想定し，石灰系の膨張材を 20kg/m3混和した [8]．打設が完了した試験
体は，7 日間の湿潤養生を行い，その後は室温で保管した．強度試験用の供試体は，PBL の試験体と同じ環
境で保管した．
表 3.2.3 示方配合（シリーズ I，シリーズ II）
粗骨材の
最大寸法
(mm) 
ｽﾗﾝﾌﾟ
(cm) 
空気量
(%) 
水結合材
比 W/B
(%) 
細骨材率
s/a
(%) 
単位量 (kg/m3) 
水
W 
ｾﾒﾝﾄ
C 
混和材
F 
細骨材 粗骨材 減水剤
Ad
S1 S2 S3 G1 G2 
20 10.0±2.5 4.5±1.5 50.0 43.6 168 316 20 386 154 232 503 516 3.70 
表 3.2.4 コンクリートの使用材料
区分 記号 種類・銘柄 密度 (g/cm3) 備考
セメント C 普通セメント 3.15 住友大阪セメント
細骨材
S1 砕砂 2.58 神奈川県厚木産
S2 石灰砕砂 2.67 岩手県大船渡産
S3 砂 2.58 千葉県富津産
粗骨材
G1 砕石 2.62 神奈川県厚木産
G2 石灰砕石 2.69 岩手県大船渡産
混和材 F 膨張材 3.16 ハイパーエクスパン
混和剤 Ad AE 減水剤 1.00 シーカメント JS 
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3.2.4  試験体底面の拘束方法
試験体の底面は，既往研究 [9] を参考に，図 3.2.3 に示すいずれかの方法で拘束した．開き止めには，等
辺山形鋼（L-40×40×5mm，SS400）を用い，試験体の 4 辺を囲うように配置した．等辺山形鋼は，試験体の
下に設置した鋼板に固定し，等辺山形鋼同士は接合していない．
図 3.2.3 試験体底面の拘束方法
3.2.5  試験体側面の拘束方法
試験体の側面を拘束するケースでは，図 3.2.4 に示すように，孔あき鋼板に平行する試験体の 2 面を鋼板
（以下，拘束用鋼板と呼ぶ）で拘束した．本研究では，こうした鋼板による試験体側面の拘束のことを「側
面拘束」と呼ぶ．拘束用鋼板の厚さは 22mm とした．
シリーズ I の拘束用鋼板は，コンクリート打設前に設置し，型枠の役割を兼ねた．また，拘束用鋼板同士
をつなぐ幅止め材として，等辺山形鋼（L-50×50×6mm，SS400）を拘束用鋼板に溶接した．シリーズ I では，
拘束用鋼板の長さを試験体の下端までとしているため，拘束用鋼板ごと開き止めで拘束した．
シリーズ II の拘束用鋼板は，端部をねじ切りした丸鋼（φ24mm，SCM435）とナットで固定できる構造と
し，他の試験体にも転用できるようにした．拘束用鋼板は，試験体が硬化してから取り付けた．拘束用鋼板
は，開き止めに干渉しないように，シリーズ I より上下を 50mm ずつ短くした．丸鋼の長さ中央には，ひず
みゲージを貼り付け，ひずみを基準にナットの締付け力を管理した．計測対象となる軸力以外のひずみ成分
の除去を目的とし，2 ゲージ法を採用した．ひずみの管理値は，拘束用鋼板がずれ落ちないようにという観
点から 35μ に設定した．
丸鋼のヤング率を 2.06×105N/mm2とすれば，35μ のひずみによって生じる張力は，4 本合計で 13.0kN とな
る．これに伴い，拘束用鋼板が接触しているコンクリートブロックの表面には，平均で 6.60×10-2N/mm2程度
の圧縮応力が生じていることになる．
試験体
石こう 開き止め
L40×40×5
試験体
石こう
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(a) シリーズ I 
(b) シリーズ II 
図 3.2.4 試験体側面の拘束方法
3.2.6  試験体の固定方法
正負交番載荷では，図 3.2.5 に示すように，試験体の上面にトッププレートや載荷桁を設置し，載荷桁と
ベースプレートを丸鋼（φ44mm，SCM435）でつなぐことで引張力に抵抗できるようにした．図 3.2.5 に示
したベースプレート，ソールプレート，拘束用鋼板は，押抜き載荷試験の際にも用いた．また，前述の方法
で丸鋼のひずみを管理し，その管理値は 10μとした．丸鋼のヤング率を先ほどと同様に 2.06×105N/mm2とす
れば，4 本合計の張力は 10μで 12.5kN となり，トッププレートとコンクリートブロックの接触面には，平均
で約 5.30×10-2N/mm2の圧縮応力が生じる計算になる．
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図 3.2.5 正負交番載荷時の試験体の拘束方法
3.2.7  計測方法
試験体の上に突出した十字形鋼板とコンクリートブロック側面のジベル孔中心高さに 2 箇所ずつ変位計を
設置し，両者の相対ずれ変位量を計測した．シリーズ II では，これに加えて拘束用鋼板を固定している丸鋼，
コンクリート表面，補強鉄筋のひずみを計測した．ひずみゲージの位置を図 3.2.6 に示す．コンクリートの
ひずみは，単軸のポリエステルゲージ（ゲージ長 60mm）で計測し，鋼材のひずみは一般金属用の単軸ひず
みゲージ（ゲージ長 2mm）で計測した．
図 3.2.6 ひずみゲージの位置
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トッププレート
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3.2.8  試験体の設置方法および載荷方法
図 3.2.7 に示すように，シリーズ II では，固定冶具を介して試験機に十字形鋼板を固定し，圧縮力や引張
力を負荷した．このことに起因し，試験体へ不測の力が作用する可能性があった．そこで，固定冶具は，部
材を溶接した後に，十字形鋼板や試験機と接触する面をフライス加工して直角度を確保した．そして，十字
形鋼板を試験機に固定した後，一度試験体を吊り上げた．その後，石こうを敷いてから試験体を降ろし，十
字形鋼板を真っ直ぐ載荷できるようにした．シリーズ I の十字形鋼板はボルト穴がないため，十字形鋼板の
上に 300×300mmの載荷板と球座を載せて載荷した．十字形鋼板は，上面を平坦にするため，溶接してから
フライス加工を施した．
本研究では，鉛直下向きの荷重およびずれ変位を負，上向きの荷重・ずれ変位を正と定義した．シリーズ
II の静的載荷試験では，PBL の除荷・再載荷挙動を把握するため，載荷と除荷を繰り返しながら，ずれ変位
を漸増させた．ずれ変位が 1mmに達するまでは，荷重が 50kN増すごとに，除荷して逆方向に載荷した．そ
れ以後，ずれ変位が 4mm を超えるまでは，1mm ずれ変位が増すごとに，除荷して逆方向に載荷した．その
後は，ずれ変位を 5mmずつ増加させた．ただし，試験中は十字形鋼板のずれ変位で管理し，試験結果は相対
ずれ変位で表現しているため若干の誤差を伴う．正負交番載荷では，負側（押抜き側），正側（引抜き側）の
順で載荷した．
シリーズ Iの静的載荷試験には，静的能力 100tのアムスラー型万能試験機を用いた．シリーズ Iの疲労載
荷試験は，動的能力 50tのアムスラー型疲労試験機を用いて荷重制御で行った．まず，1回静的に載荷してデ
ータを取得した後に，既定の荷重範囲で載荷を繰り返した．一定回数（103，104，105，106，2.0×106，3.0×
106回を目安）に達した時点で一度除荷して静的に載荷した．静的載荷では，各ケースの荷重範囲の最大荷重
まで載荷してから除荷が完了するまでデータを計測した．
シリーズ IIの疲労載荷試験も同様に荷重制御とした．シリーズ Iと同様の方法で 1回の静的載荷を行い，
その後は試験終了まで疲労載荷を継続した．計測には，動ひずみ計を用いた．2～1000cycle の範囲は連続的
に計測し，その後はインターバル計測を行った．シリーズ IIの試験では，静的載荷試験と疲労載荷試験のい
ずれについても，動的能力±1000kN の油圧サーボ式疲労試験機を用いた．疲労載荷試験の載荷周波数はシリ
ーズ共通であり，押抜き載荷は 4Hz，正負交番載荷は 0.5Hzとした．
図 3.2.7 十字型鋼板の固定方法
試験機側
固定冶具
高力ボルト
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3.3  静的載荷試験の結果および評価
3.3.1  強度試験の結果
強度試験の結果を表 3.3.1 に示す．強度試験は，PBL の載荷試験の開始にあわせて行った．コンクリート
の圧縮強度は，シリーズ Iが 41.1N/mm2，シリーズ IIが 31.2N/mm2であった．
表 3.3.1 強度試験結果
圧縮強度
(N/mm2) 
静弾性係数
(kN/mm2) 
割裂引張強度
(N/mm2) 
シリーズ I（材齢 39日） 41.1 25.1 3.0 
シリーズ II（材齢 36日） 31.2 24.1 2.5 
3.3.2  せん断力－相対ずれ変位関係
C-ST-1～4（シリーズ I）のせん断力－相対ずれ変位関係を図 3.3.1に，C-ST-PUS-1～3（シリーズ II）のせ
ん断力－相対ずれ変位関係を図 3.3.2に示す．縦軸には 2孔合計のせん断力 Vps，横軸には十字形鋼板とコン
クリートブロックの相対ずれ変位 δpsを示した．せん断耐力 Vpsudは正の値で示した．C-ST-3は，C-ST-1～3と
同一の条件で試験を行っているにも関わらず，せん断耐力が約 1 割小さい．これは，1.3.4 で述べたように，
ジベル孔内の粗骨材が影響を与えていると予想される．本研究では，貫通鉄筋を有さない PBLを対象として
いるが，側面拘束や開き止めを有さないケースであっても，せん断力が急低下する挙動を示すことはなかっ
た．これは，試験体内に配置された補強鉄筋が，孔あき鋼板の先端からコンクリートブロックの側面に向か
って生じるひび割れの開口を抑制するためだと考えられる．
図 3.3.1 せん断力－相対ずれ変位関係（シリーズ I） 図 3.3.2 せん断力－相対ずれ変位関係（シリーズ II）
1.3.4にも示したが，PBLのせん断耐力推定式を再掲する．2009年版の複合構造標準示方書 [10] には，貫
通鉄筋を有さない PBLのせん断耐力式として下式が示されている．
bpsud AV /100.3931.4
3  (3.3.1) 
cdfd
tdA '
4
2/12
 (3.3.2) 
ただし，17.3×103≦A≦152.4×103 (N)である．ここに，Vpsud は孔あき鋼板ジベルの設計せん断耐力 (N)，γb
は部材係数，dは孔径 (mm)，tは鋼板の板厚 (mm)，f ’cdはコンクリートの設計圧縮強度 (N/mm2)である．
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また，2014年版の複合構造標準示方書 [11] には，以下のせん断耐力式が示されている．
bcdpsud fdV /'60.1
2  (3.3.3) 
ただし，35mm≦d≦90mm，12mm≦t≦22mm，24N/mm2≦f ’cd≦57N/mm2である．よって，本研究に用いてい
る 6.5mmの孔あき鋼板は，式(3.3.3)の適用範囲外となる．合成床版には，板厚 12mm未満の孔あき鋼板が用
いられることもあるため，本研究では板厚が式(3.3.3)の適用範囲外となる孔あき鋼板を採用している．
表 3.3.2 に，各試験体の拘束条件とせん断耐力を整理する．表内には，複合構造標準示方書のせん断耐力
式から求めたせん断耐力も示した．この際，コンクリートの圧縮強度は表 3.3.1 の値を用い，部材係数 γbを
1.0 として計算した．せん断耐力の推定値は，実験結果に合わせて 2 孔あたりのせん断力として示している．
ここでは，シリーズ Iのせん断耐力 Vpsudの平均値である 372.1kNを基準値として試験結果を分析する．
拘束条件を側面拘束および開き止めとした C-ST-1～3 は，せん断耐力に多少のばらつきがあり，基準値と
比べた場合のばらつきの範囲は，-6.3～3.3%であった．C-ST-1～3と同様に側面を拘束し，底面を開き止めと
した C-ST-PUS-1 は，コンクリートの圧縮強度がシリーズ Iより 9.9N/mm2小さいものの，せん断耐力は基準
値にほぼ等しく，その差は 1.0%であった．ただし，幅止め材が等辺山形鋼（SS400，断面積 452.4mm2/本）か
丸鋼（SCM435，断面積 564.4mm2/本）という点が異なる．C-ST-PUS-2（側面拘束，摩擦拘束），C-ST-4（側
面解放，開き止め），C-ST-PUS-3（側面解放，摩擦拘束）のせん断耐力は，それぞれ基準値から 16.2%，18.2%，
26.5%低下した．以上の結果より，本実験の範囲から判断すれば，表 3.3.2の上位にあるものほど押し広げ力
を拘束する力が大きく，せん断耐力が増加していると考えられる．
表 3.3.2 各試験体の拘束条件とせん断耐力
せん断耐力 Vpsud (kN) 
シリーズ I シリーズ II 
実験値
側面拘束
開き止め
384.5 (1.033) 
C-ST-1 
375.7 (1.010) 
C-ST-PUS-1 
383.1 (1.030) 
C-ST-2 
348.6 (0.937) 
C-ST-3 
摩擦拘束 --- 
311.8 (0.838) 
C-ST-PUS-2 
側面開放
開き止め
304.4 (0.818) 
C-ST-4 
--- 
摩擦拘束 --- 
273.5 (0.735) 
C-ST-PUS-3 
推定値
複合構造標準示方書 (2009) 251.7 (0.676) 172.3 (0.463) 
複合構造標準示方書 (2014) 473.5 (1.273) 359.4 (0.966) 
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各試験体のせん断耐力 Vpsudと最小せん断力到達時のずれ変位 δps0の関係を図 3.3.3に示す．Vpsudと δps0の間
に明確な関係性は見出せない．中島ら [12] が述べているように，PBL のせん断耐力には，孔内に存在する
粗骨材の大きさや配置が影響を与える．こうした孔内の粗骨材の大きさや配置が δps0 に影響を与え，結果が
ばらついている可能性が考えられる．
図 3.3.3 Vpsudと δps0の関係
3.3.3  ポストピーク挙動に与える除荷，再載荷の影響
図 3.3.4 に側面拘束および開き止めを有する C-ST-PUS-1，C-ST-1～3 のせん断力－相対ずれ変位関係を示
す．除荷・再載荷の有無に関わらず，せん断耐力（最小せん断力）までの包絡線に大きな違いは見られない．
しかし，せん断耐力に到達した後は，除荷・再載荷を繰り返した C-ST-PUS-1の方が，せん断力が減少する傾
向を示した．
図 3.3.4 せん断力－相対ずれ変位関係（C-ST-PUS-1, C-ST-1～3）
この点について，さらに以下で検討する．図 3.3.5に C-ST-1～4の Vp／Vpsud－δps関係，図 3.3.6に C-ST-PUS-1
～3の Vp／Vpsud－δps関係を示す．縦軸は，せん断力 Vpをせん断耐力 Vpsudで除して無次元化している．除荷・
再載荷を行わない C-ST-1～4 は，相対ずれ変位が 20mmに達した時点でも，各試験体のせん断力にほとんど
差が見られない．一方，除荷・再載荷を繰り返した C-ST-PUS-1～3は，ピーク到達後の Vp／Vpsudが試験体毎
に異なる．せん断耐力が最も小さい C-ST-PUS-3は，試験終了の時点で Vp／Vpsudが 0.9程度を示すが，せん断
耐力が最も大きい C-ST-PUS-1は，Vp／Vpsudが 0.7程度まで低下する．C-ST-PUS-2は，その間に位置する．
中島ら [13] は，試験体の側面を鋼板と寸切りボルトで拘束した押抜き載荷試験を行い，PBL のせん断抵
抗機構を推定している．その中で，ずれ変位が大きくなるとせん断破壊面の骨材の噛み合わせ抵抗が徐々に
低下し，せん断力が減少し始めると述べている．本研究では，このせん断破壊面の噛み合わせ抵抗が失われ
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ていくことを平滑化と呼ぶことにする．上述のせん断抵抗機構と図 3.3.5および図 3.3.6の結果から，除荷・
再載荷を行った場合は，ピーク後のせん断破壊面の平滑化が促進されること，せん断破壊面の平滑化の進行
には，せん断耐力の大きさが影響を与えることが示された．
中島ら [13]は，押抜き試験で得たせん断力－ずれ変位関係と，レーザー変位計で計測したせん断破壊面の
凹凸の高さを比較している．この実験的な検討結果から，「せん断破壊面の凹凸が少ない場合には，押し広げ
力が小さくせん断力もそれほど大きくならないが，せん断破壊面の大きな劣化も起こらないため，せん断力
の急激な低下も少ない」と考察している．本研究からも，せん断耐力の大きさがピーク後のせん断破壊面の
劣化の進行に関係することが確認された．
図 3.3.5 Vp／Vpsud－δps 関係（C-ST-1～4） 図 3.3.6  Vp／Vpsud－δps 関係（C-ST-PUS-1～3）
3.3.4  ひずみと相対ずれ変位の関係
C-ST-PUS-1～3のひずみ計測値と相対ずれ変位の関係を図 3.3.7から図 3.3.9に示す．丸鋼のひずみは 4本
の平均を示し，コンクリートおよび水平鉄筋のひずみは，中段の 2 つのひずみゲージの計測値を平均した．
丸鋼および水平鉄筋には引張方向のひずみが生じるが，コンクリート表面には圧縮ひずみが生じる．これは，
藤井ら [14] が述べているように，コンクリートブロックのひずみ計側部には，引張力だけではなく曲げモー
メントが作用しているためだと考えられる．
これらの計測結果から，せん断耐力が高い試験体ほど，小さいひずみ量を示し，またせん断耐力に到達し
た後もひずみは増加を続けることが確認された．
図 3.3.7 丸鋼ひずみ εs－δps関係
（C-ST-PUS-1～2）
図 3.3.8 コンクリートひずみ εc－δps関係
（C-ST-PUS-1～3）
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図 3.3.9 水平鉄筋ひずみ εb－δps関係（C-ST-PUS-1～3）
3.3.5  載荷方法の影響
正負交番載荷を行った C-ST-REVのせん断力－相対ずれ変位関係を図 3.3.10に示す．負側のせん断耐力は
-381.7kN（10cycle目）であり，正側のせん断耐力である 358.8kN（9cycle目）より 6.4%高い値を示す．10cycle
目に負側のせん断耐力に到達した後は，正側のせん断力は 296.7kNまでしか上昇しない．11cycle目ではさら
にせん断力が小さくなり，せん断力が上昇と下降を繰り返す複雑な挙動を示した．
図 3.3.11は，C-ST-PUS-1と C-ST-REVのせん断力－相対ずれ変位関係を重ね合わせたものである．せん断
耐力に達するまでは，両者のせん断力－相対ずれ変位関係の包絡線に大きな差は見られない．C-ST-PUS-1と
C-ST-REVは，同様の手順で荷重やずれ変位を漸増させている．しかし，C-ST-PUS-1は，δpsが 20mmの時点
でも 250kN以上のせん断力を有しているが，C-ST-REVは δpsが約 20mmの時点で 150kN以下のせん断力しか
有しておらず，δpsが 10mm付近では，せん断力が 100kNを下回っていることが分かる．この結果から，正負
交番載荷を受けた場合には，平滑化が押抜き載荷よりも促進されると理解できる．10～11cycleでせん断力－
相対ずれ変位関係が波打つのは，せん断破壊面の凹凸の一部が破壊されることと，別の箇所で新たな噛み合
わせが発生することが繰り返されるためだと考えられる．
また，図 3.3.10に示すように，11cycle目では，せん断耐力に到達した時点の相対ずれ変位である δps0付近
で低いせん断力を示し，それ以外の 0～5mmや 15～20mmの範囲で高いせん断力を示す傾向が見られた．こ
の傾向は，正負両側で共通している．これは，最大せん断力に達した時点で，δps0付近で噛み合っていた凹凸
が破壊されたことを示唆している．
図 3.3.10 せん断力－相対ずれ変位関係（C-ST-REV）
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図 3.3.12 には，C-ST-REV の丸鋼ひずみと相対ずれ変位の関係を示す．丸鋼ひずみは，正側のせん断耐力
に到達した後，増減を繰り返す．コンクリート表面および水平鉄筋のひずみにも同様の傾向が見られた．こ
のことは，せん断破壊面の凹凸の破壊，新たな噛み合わせの発生に伴い，PBL の押し広げ力が複雑に変動す
ることを示している．
図 3.3.11 せん断力－相対ずれ変位関係（C-ST-PUS-1, C-ST-REV）
図 3.3.12 丸鋼ひずみ εs－δps関係（C-ST-REV）
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3.4  疲労載荷試験の結果および評価
3.4.1  押抜き載荷
R/Q=0.70 で載荷した C-FA-PUS-1 の相対ずれ変位 δpsと繰返し数 N の関係を図 3.4.1 に示す．C-FA-PUS-1
は，N=467 に達した時に，相対ずれ変位が急増した．本研究では，このように相対ずれ変位の急増した時点
を疲労破壊と定義する．なぜ相対ずれ変位が急増するのかについては，3.5.5で考察する．
C-FA-PUS-1（R/Q=0.70）と C-FA-PUS-2（R/Q=0.60）のせん断力 Vpsと相対ずれ変位 δpsの関係を図 3.4.2お
よび図 3.4.3に示す．各 cycleの載荷で生じた相対ずれ変位は，除荷後も大きく減少することはなく，ずれ変
位が残留する．残留したずれ変位は，載荷の繰返しによって徐々に累積していく．
N=467で疲労破壊に至った C-FA-PUS-1は，相対ずれ変位が-20mmに達した時点から，1cycleあたりの相対
ずれ変位量の増分が大きくなり，設定した最大荷重に追従できなくなった．
1cycle 目と 2cycle 目以降では，同じ荷重範囲であってもずれ挙動が異なる．1cycle 目では，1 回の載荷で
1.2～2.6mm のずれ変位が残留するが，2cycle 以降は 0.003mm（C-FA-PUS-2）～0.05mm（C-FA-PUS-1）程度
しかずれ変位が残留しない．このような，PBL の疲労応答は，コンクリートのひび割れ面のせん断疲労応答
[15] に類似している．また，円形鋼管を用いた PBLでも同様の傾向を示すことが中山ら [16] によって報告
されている．
図 3.4.1 相対ずれ変位－繰返し数関係（C-FA-PUS-1, R/Q=0.70）
図 3.4.2 せん断力－相対ずれ変位関係
（C-FA-PUS-1, R/Q=0.70）
図 3.4.3 せん断力－相対ずれ変位関係
（C-FA-PUS-2, R/Q=0.60）
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3.4.2  正負交番載荷
正負交番の疲労載荷試験を行った C-FA-REV のせん断力 Vpsと相対ずれ変位 δpsの関係を図 3.4.4に示す．
押抜きの疲労載荷試験と同じく，繰返し数の増加に伴って，残留ずれ変位が累積していく傾向を示した．
1,000cycleまでは，δps=0mmが履歴曲線の中心であるが，繰返し数が増加するにつれて，中心が負側へ移動
し，5,400cycle では δps=-4mmが履歴曲線の中心となる．図 3.3.10 に示した静的載荷試験の結果とは異なり，
せん断力が大幅に低下する現象は見られない．このことは，荷重レベルが小さい正負交番載荷であれば，凹
凸の噛み合わせ抵抗が急激に失われるわけではないことを示している．一方，せん断力は低下しないが，相
対ずれ変位の片振幅が 5,400cycleでは約 4mmに達する．これは，孔内に存在する健全な粗骨材がせん断力に
抵抗し，同時にこの粗骨材がゆるみやぐらつきを有しているため，数 mmのずれが許容できているのではな
いかと推測される．
図 3.4.4 せん断力－相対ずれ変位関係（C-FA-REV）
3.4.3  疲労寿命に関する考察
図 3.4.5には，C-FA-1～3および C-FA-PUS-1～2の相対ずれ変位 δpsと繰返し数 Nの関係を示す．R/Q=0.70
で載荷した C-FA-PUS-1は 467cycle，R/Q=0.80で載荷した C-FA-1は 350,000cycleで相対ずれ変位が急増し，
疲労破壊に至った．他に本実験の繰返し数の範囲内で疲労破壊した試験体はなかった．C-FA-PUS-1と C-FA-2
は，どちらも R/Q=0.70 の条件で試験を行っているが，疲労寿命は 4 オーダー異なっている．このことから，
PBLの R/Qと疲労寿命の関係は，大きなバラツキを有するものであると判断される．疲労載荷試験において
は，静的載荷試験と疲労載荷試験の試験体が，同一のせん断耐力を有すると仮定して荷重条件を決定してい
るが，実際には孔内の粗骨材配置等の影響によって，せん断耐力が異なっている可能性がある．このことが，
疲労寿命のバラツキに影響を与えていると推察される．C-FA-PUS-1 の試験結果は，C-FA-2 よりも 4 オーダ
ー疲労寿命が短く，R/Q=0.80の C-FA-1よりも疲労寿命が短い．よって，C-FA-PUS-1の試験結果は特異であ
ると判断し，以後の S-N曲線の整理には含めないことにする．
R/Qと繰返し数 Nの関係を片対数と両対数に分けて図 3.4.6に示す．また，両対数の S-N曲線には，Andrä 
[17] らが提案した設計曲線を示した．本研究の実験結果に加え，児島ら [18]，平ら [19] の疲労載荷試験結
果も図中に示した．児島らは，D13 の貫通鉄筋を有する孔径 55mm，孔あき鋼板の厚さ 12mm で試験を行っ
ており，普通コンクリートに加えて，軽量コンクリートでも試験を行っている．平らの試験は，孔径 35mm，
孔あき鋼板の厚さ 12mmで行われている．
各試験の繰返し数の範囲内において，R/Q=0.60以下で疲労破壊に至った試験体は 1体もなく，R/Q=0.70で
は疲労破壊に至る試験体と至らない試験体があることが確認された．図 3.4.6 には，未破壊の試験体を除い
て回帰した近似曲線を求め，そこから標準偏差の 2倍（2σ）だけ下にシフトした S-N 曲線を示した．本曲線
は応力で整理したものではないが，松井らが整理した RC 床版の作用荷重を耐荷力で除した無次元荷重値と
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繰返し数の関係 [20] も S-N 曲線と呼ばれているため，本研究ではこの呼び方を踏襲する．PBL は，一度せ
ん断耐力に相当する荷重を受けると，以後は同じ荷重に追従できないと考えられる．そこで，繰返し数 1 の
時に R/Qが 1.0となる S-N曲線を採用した．本 S-N曲線は，限られた PBLの疲労載荷試験の結果から設定し
たものである．S-N曲線の精度を高めるためには，さらに高荷重側の実験データを蓄積する必要がある．
図 3.4.5 相対ずれ変位－繰返し数関係（C-FA-1～3, C-FA-PUS-1～2）
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(b) 両対数
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3.4.4  静的載荷と疲労載荷の比較
C-ST-PUS-1 と C-FA-PUS-1 のせん断力－相対ずれ変位関係を図 3.4.7 で比較する．C-FA-PUS-1 に負荷した
最大荷重である-300.6kN までは，静的載荷と疲労載荷に挙動の違いは見られない．その後，C-ST-PUS-1 が約
-13mm，C-FA-PUS-1 が約-20mm の相対ずれ変位に達した時点から，せん断力が減少し始める．この際の繰返
し数は，C-ST-PUS-1 が 9 回，C-FA-PUS-1 が約 450 回である．この時点で主としてせん断力を負担してきた
せん断破壊面の凹凸またはせん断破壊面を跨っていた大きな粗骨材が破壊されたと推測される．疲労載荷の
場合には，せん断力の低下が始まると，ただちにせん断破壊面の噛み合わせが失われて疲労破壊に至る．
図 3.4.7 せん断力－相対ずれ変位関係（C-ST-PUS-1, C-FA-PUS-1）
-400
-300
-200
-100
0
-40 -30 -20 -10 0
せ
ん
断
力
, V
ps
( k
N
 )
相対ずれ変位, δps (mm)
C-FA-PUS-1
C-ST-PUS-1
N = 1~467
側面拘束，開き止め
85
3.5  ジベル孔のせん断破壊面の観察
3.5.1  概要
載荷試験が終了した試験体のコンクリートブロックの図 3.5.1 に示す位置をカッターで切断した後に，コ
ンクリートブロック側および孔あき鋼板側のジベル孔のせん断破壊面を観察して破壊状況を調査した．
図 3.5.1 コンクリートブロックの切断位置
3.5.2  コンクリートブロック側の破壊状況（静的載荷）
C-ST-PUS-1 のコンクリートブロック側のせん断破壊面を写真 3.5.1 に示す．せん断破壊面は，粗骨材を含
む複雑な凹凸を有しており，コンクリートブロックから外側に膨らんでいるケース（以下，凸形状と呼ぶ）
と凹んでいるケース（以下，凹形状と呼ぶ）が確認された．表 3.5.1 に C-ST-PUS-1～3 のせん断破壊面の形
状を整理した．凹形状がほとんどであり，凸形状は C-ST-PUS-1 の 1 箇所のみであった．
せん断破壊面の一部領域は，光沢を有する平面となっていた（以下，この現象を鏡面化と呼ぶ）．この領域
の高さは約 30mm であり，載荷試験のストロークと一致していた．鏡面化した領域は，凹形状，凸形状に関
わらず存在していた．凸形状の場合は，孔あき鋼板で凸部が切削されて鏡面化に至ると考えられる．凹形状
の場合は，破壊された凹凸が粉化し，それが鋼板から圧力を受けて圧着された結果，鏡面化するのだと推測
される．
孔あき鋼板とコンクリートブロックの相対ずれ変位の増加に伴い，孔内コンクリートのせん断破壊面にひ
び割れが生じ始め，いずれは孔内コンクリートを貫通する．鏡面化は，孔内コンクリートを貫通したひび割
れの幅がほとんど拡大しない PBL に特有の現象だと推測される．鏡面化した領域は，噛み合わせによるせん
断伝達がほとんど生じないと考えられる．
(a) 凸形状 (b) 凹形状
写真 3.5.1 せん断破壊面の観察結果（C-ST-PUS-1）
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表 3.5.1 せん断破壊面の形状（C-ST-PUS-1～3）
3.5.3  孔あき鋼板側の破壊状況（静的載荷）
C-ST-PUS-1 の孔あき鋼板側のせん断破壊面を写真 3.5.2 に示す．C-ST-PUS-1 の孔内には，粗骨材を含むコ
ンクリートが残留しており，二面せん断破壊に近い損傷形態であることが確認された．孔あき鋼板に変状は
見られなかった．しかし，孔内コンクリートの下側は，手で触れたり，振動を与えたりすると容易に崩れ落
ちてしまう状態であった．また，湿式のコンクリートカッターで試験体を切断した際の水が浸み込んでいた．
このことから，孔内コンクリートの下部に無数のマイクロクラックが進展したと予想された．本研究では，
この孔内コンクリートが容易に崩れてしまう状態に至ることを脆弱化と呼ぶ．一方，ジベル孔中心から上の
コンクリートは，マイクロクラックが進展した形跡が見られなかった．
これまで，孔あき鋼板の板厚が 8mm 以下の場合は，一面せん断破壊が生じて孔内コンクリートが粉化する
と考えられていた [21]．しかし，本研究の結果から，孔あき鋼板の板厚が 6.5mm と薄い場合であっても，二
面せん断破壊となる可能性があることが確認された．このことから，板厚だけではなく，試験体の拘束状態
が破壊形態に影響を及ぼす可能性も考えられる．また，孔下部のコンクリートが脆弱化していたため，實田
ら [22] の実験のように，孔上部が二面せん断破壊で下部が一面せん断破壊であったことも考えられる．
写真 3.5.2 孔内に残留したコンクリート（C-ST-PUS-1）
3.5.4  脆弱化する領域
孔内コンクリートが脆弱化する領域は，載荷方向と関係性が見られた．採取した孔内コンクリート
（C-ST-PUS-1～3 および C-ST-REV）の写真を写真 3.5.3 に示す．押抜き載荷した C-ST-PUS-1～3 は，共通し
て孔内コンクリートの下側が脆弱化していた．正負交番載荷した C-ST-REV は，2 つのジベル孔とも上側が脆
弱化していた．ここまでの結果から判断すると，本研究の PBL では，1) 二面破壊を呈した後に何らかの理由
で孔内コンクリートの下側が脆弱化した，2) 孔上部が二面せん断破壊で下部が一面せん断破壊であった，3) 
孔上部が二面せん断破壊，下部が一面せん断破壊であり，さらに孔内コンクリートの下側が脆弱化したとい
う 3 つの可能性が考えられる．以下では，1) であった場合に，なぜ孔内コンクリートの下側が脆弱化するの
かを推測してみる．
押抜き載荷時のジベル孔の模式図を図 3.5.2 に示す．図 3.5.2 は，本研究で観察例が多かった凹形状である
No. C-ST-PUS-1 C-ST-PUS-2 C-ST-PUS-3 
1 凸形状 凹形状 凹形状
2 凹形状 凹形状 凹形状
3 凹形状 凹形状 凹形状
4 凹形状 凹形状 凹形状
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と仮定している．側面拘束の影響や鉄筋によって，孔内コンクリートに生じたひび割れの開口が抑制される
場合，除荷・再載荷の荷重履歴を受けると，孔内コンクリートの下部が繰返しコンクリートブロックに接触
する．この繰返しによって，孔内コンクリートの下部にマイクロクラックが進展した結果，脆弱化に至ると
推測される．この脆弱化に至るメカニズムは，次章の 4.3.7 でさらに考察する．
写真 3.5.3 採取した孔内コンクリート
（C-ST-PUS-1～3, C-ST-REV）
図 3.5.2 押抜き載荷時のジベル孔の模式図
3.5.5  疲労載荷試験における破壊状況
C-FA-PUS-1 および C-FA-PUS-2 のコンクリートブロック側のせん断破壊面を写真 3.5.4 に示す．N=467 で
疲労破壊に至った C-FA-PUS-1 は，ジベル孔の大部分が鏡面化しており，せん断破壊面の噛み合わせがほと
んど失われていることが確認された．また，破壊された骨材が粉化し，それがせん断破壊面に圧着した痕跡
が認められた．2,000,000 回載荷しても疲労破壊に至らなかった C-FA-PUS-2 は，せん断破壊面の鏡面化が限
られた領域に留まっていた．また，せん断破壊面は凸形状であり，大きな凹凸が残存していた．これらのこ
とから，こうした凹凸が完全に破壊されて，噛み合わせによるせん断抵抗が失われることにより，相対ずれ
変位が急増して PBL が疲労破壊に至るのだと考えられる．
写真 3.5.4 せん断破壊面の観察結果（C-FA-PUS-1～2）
繰返し接触を受ける領域
孔あき鋼板
孔内コンクリート
マイクロクラックの進展
除荷・再載荷
繰返し
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3.6  第 3章のまとめ
本章では，拘束条件および載荷条件が PBL のせん断ずれ挙動や破壊性状に及ぼす影響について実験的に検
討した．本章で得られた知見を以下にまとめる．
1) 側面拘束－開き止めの試験結果を基準とした場合，PBL のせん断耐力は側面拘束－摩擦拘束で 16.2%，
側面解放－開き止めで 18.2%，側面解放－摩擦拘束で 26.5%低下した．本実験の範囲から判断すれば，
前者ほど押し広げ力を拘束する力が大きく，せん断耐力が増加しているのだと考えられる．
2) 側面拘束や開き止めを有さないケースであっても，せん断力が急低下する挙動を示すことはなかった．
これは，補強鉄筋が，孔あき鋼板の先端からコンクリートブロックの側面に向かって生じるひび割れの
開口を抑制するためだと考えられる．
3) PBL が除荷・再載荷を繰り返した場合，ピーク後のせん断破壊面の平滑化が促進されること，せん断破
壊面の平滑化の進行には，せん断耐力の大きさが影響を与えることが示された．
4) 正負交番載荷試験のせん断力－相対ずれ変位関係は，正負両方向でせん断耐力に達した後に，せん断力
が上昇と下降を繰り返す複雑な挙動を示した．これは，孔内コンクリートのせん断破壊面において，凹
凸の一部が破壊されることと，別の箇所で新たな噛み合わせが発生することが繰り返されるためだと考
えられる．また，正負交番載荷では，一方向の載荷に比べて，せん断破壊面の平滑化が促進された．
5) 正負交番作用を受けた PBL は，せん断耐力を示したずれ変位 δps0付近において，それ以外の相対ずれ変
位の領域に比べて，低いせん断力を示す傾向が見られた．これは，せん断耐力に到達した時点で，δps0
付近で噛み合っていた凹凸の大部分が破壊されたことを示唆している．
6) 静的と疲労の正負交番試験の結果から，正負交番載荷であっても，荷重レベルが小さければ，凹凸の噛
み合わせ抵抗が急激に失われなかった．
7) 同じ荷重振幅で載荷した場合であっても，疲労寿命が 4 オーダー異なる場合があった．これは，粗骨材
配置の影響で各試験体のせん断耐力が異なっていたために，実際には同じ荷重条件で試験を行えていな
かったことが原因だと推察される．またこの結果から，PBL の R/Q と疲労寿命の関係は，大きなばらつ
きを有するものであることが示された．
8) 既往研究と本研究の疲労試験結果を整理し，片対数と両対数の設計 S-N 曲線を提示した．本 S-N 曲線は，
限られた数の実験データから設定したものである．
9) 孔あき鋼板の板厚が 6.5mm と薄い場合であっても，孔内コンクリートが部分的に二面せん断破壊をして
いた可能性が示唆された．
10) 側面拘束の影響や鉄筋によって，孔内コンクリートに生じたひび割れの開口が抑制される場合には，除
荷・再載荷の繰返しによって，孔内コンクリートの一部が脆弱化する可能性が示唆された．また，押抜
き載荷を例にとり，孔内コンクリートが脆弱化するメカニズムを推測した．
11) N=467 で疲労破壊した C-FA-PUS-1 は，ジベル孔の大部分が鏡面化しており，N=2,000,000 回でも疲労破
壊しなかった C-FA-PUS-2 は，せん断破壊面に大きな凹凸が残存していた．これらの結果から，こうし
た凹凸が完全に破壊され，噛み合わせによる抵抗力が失われた時点で，PBL が疲労破壊に至ると考えら
れる．
以上より，拘束力が大きい PBL は，貫通鉄筋を有していなくても，急激なせん断力の低下を示さないこと
が分かった．また，正負交番載荷を受ける PBL は，せん断力が上昇と下降を繰り返す複雑な挙動を示すこと，
せん断破壊面の平滑化が一方向の載荷より促進されることを把握した．そして，既往研究の結果と合わせて，
PBL の S-N 曲線を提案した．次章では，PBL の最大せん断力のばらつきと破壊メカニズムについて検証する．
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第4章  孔あき鋼板ジベルの破壊に関する諸検討
4.1  せん断耐力のばらつきと破壊メカニズム
本章では，孔内コンクリートに生じるひび割れの進展やせん断抵抗メカニズムに及ぼす粗骨材の影響を把
握するため，新たな検証方法を取り入れた実験的な検討をシリーズ I とシリーズ II に分けて行う [1]．
シリーズ I は，ひび割れの進展を含む PBL の破壊過程を明らかにすることを目的とし，静的載荷や疲労載
荷を途中で止め，その状態のせん断破壊面を観察することにより破壊過程を調べる．同様の試験は，破壊力
学の分野等でき裂の進展状況を確認するために行われている [2]．本研究では，その際に用いられる「途中止
め試験」の名称を用いる．
シリーズ II は，最大せん断力のばらつきの程度と粗骨材やせん断破壊面の凹凸がせん断抵抗メカニズムに
及ぼす影響を明らかにすることを目的とする．可能な範囲で試験条件を揃えた計 15 体の押抜き試験により，
最大せん断力のばらつき程度を把握する．また，載荷試験前に試験体を X 線 CT 装置で撮影しておき，最大
せん断力と粗骨材配置の関係を比較する．X 線 CT は，物体に X 線を照射し，検出装置で記録した X 線デー
タを再構成処理して，内部構造を可視化する技術である．例えば，炭素繊維複合材 [3], [4] や地盤・コンク
リート等の分析 [5], [6], [7], [8] に活用されている．さらに，せん断破壊面を 3D スキャナで撮影して凹凸の
高さを定量的に把握し，凹凸の高さが最大せん断力に及ぼす影響を検討する．
4.2  シリーズ I（途中止め試験）
4.2.1  実験方法
(1)  試験体
試験体の構造および寸法を図 4.2.1 に示す．φ150×300mm のコンクリートブロックの内部に，板厚 6mm，
孔径 30mm の孔あき鋼板を配置した．コンクリートの付着を抑制するため，孔部と試験機で把持する範囲を
除き，孔あき鋼板の表面にポリプロピレン製のテープを貼り付けた．孔あき鋼板の下面と側面には，発泡ス
チロールを配置した．
図 4.2.1 試験体の構造および寸法
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本研究では，試験体自体が小型であり，かつ補強鉄筋を配置していないため，押し広げ力による早期破壊
の抑制を目的に小径の PBL を採用した．また，實田ら [9] によって，PBL では孔径と板厚の関係が破壊形態
に影響を及ぼすことが報告されていることから，小径のジベル孔に合わせ，孔あき鋼板の板厚を一般よりも
薄い 6mm に設定した．
(2)  拘束条件
PBL に作用する拘束力を高めるため，コンクリート硬化後もブリキ製のモールドを残置した．本研究では，
図 4.2.1 に示すように，載荷試験の際に試験機の正面に向いていた側を試験体の前面，その反対側を試験体
の背面と呼ぶ．試験体の底面には石こうを敷いた．
(3)  試験ケース
試験ケースを表 4.2.1 に示す．まず，せん断力 Vpsかずれ変位 δpsを試験の終了条件とした 8 体の静的押抜
き試験を行った．この際に用いる最大せん断力は，CY-ST-PUS-1 の試験で得た．ただし，CY-ST-PUS-6 だけ
は，CY-ST-PUS-1 の最大せん断力を用いずに試験の終了を判断した．CY-ST-PUS-6 の試験では，最大荷重に
達した後，荷重低下が始まるのを確認して載荷を終了した．このような手法を採用したのは，試験体毎の最
大せん断力のばらつきに影響されることなく，最大せん断力に達した直後のせん断破壊面を観察するためで
ある．孔あき鋼板に作用する付着力，摩擦力を把握するため，CY-ST-PUS-8 は孔を有さない鋼板を用いた．
さらに，試験終了の荷重をパラメータとした 2 体の静的正負交番試験と，4 体の疲労載荷試験を実施した．
疲労載荷試験は，荷重範囲と最大せん断力の比（以下，R/Q と呼ぶ）を一定とし，試験終了の繰返し回数 N
を変化させた．
表 4.2.1 試験ケース
載荷方法 試験体名 R/Q 試験の終了条件
?
?
?
?
押抜き
CY-ST-PUS-1 --- δps=20mm 
CY-ST-PUS-2 --- 最大せん断力×15% 
CY-ST-PUS-3 --- 最大せん断力×25% 
CY-ST-PUS-4 --- 最大せん断力×50% 
CY-ST-PUS-5 --- 最大せん断力×75% 
CY-ST-PUS-6 --- 最大せん断力
CY-ST-PUS-7 --- δps=5mm 
CY-ST-PUS-8 --- δps=20mm（孔なし）
正負
交番
CY-ST-REV-1 --- 最大せん断力×15% 
CY-ST-REV-2 --- 最大せん断力×25% 
?
?
?
? 片振り
CY-FA-PUS-1 0.60 N=1 
CY-FA-PUS-2 0.60 N=10,000 
CY-FA-PUS-3 0.60 N=1,000,000 
CY-FA-PUS-4 0.60 N=2,000,000 
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(4)  配合および養生方法
孔あき鋼板の孔径が 30mm と小さいため，粗骨材の最大径を 15mm とした 30-10-15N のコンクリートを打
設した．示方配合を表 4.2.2 に，コンクリートの使用材料を表 4.2.3 に示す．一般に合成床版では，材齢初期
の収縮補償を目的として膨張材が用いられる．本研究では，合成床版で孔あき鋼板ジベルを使用することを
想定し，コンクリートに石灰系の膨張材を 20kg/m3混和した．打設が完了した試験体は，7 日間の湿潤養生を
行った後，試験まで室温で保管した．
表 4.2.2 示方配合
粗骨材の
最大寸法
(mm) 
ｽﾗﾝﾌﾟ
(cm) 
空気量
(%) 
水結合材
比 W/B
(%) 
細骨材率
s/a
(%) 
単位量 (kg/m3) 
水
W 
ｾﾒﾝﾄ
C 
混和材
F 
細骨材 粗骨材 減水剤
Ad
S1 S2 G1 G2 
15 10.0±2.5 4.5±1.5 50.0 50.0 168 316 20 627 269 446 458 3.70 
表 4.2.3 コンクリートの使用材料
区分 記号 種類・銘柄 密度 (g/cm3) 備考
セメント C 普通セメント 3.16 太平洋セメント
細骨材
S1 砕砂 2.63 栃木県佐野産
S2 石灰砕砂 2.63 千葉県成田産
粗骨材
G1 砕石 2.62 栃木県佐野産
G2 石灰砕石 2.69 栃木県佐野産
混和材 F 膨張材 3.16 ハイパーエクスパン
混和剤 Ad AE 減水剤 1.00 ポゾリス 78S 
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(5)  載荷方法
載荷方法を図 4.2.2 に示す．試験体上部に突出している孔あき鋼板を，試験機のチャックで把持して鉛直
下向きに載荷した．正負交番載荷では，図 4.2.2 に示す固定冶具（アンカープレート，丸鋼）を用いた．こ
の際，試験体の上面とアンカープレートの間にも石こうを敷いた．
本試験は，6mm の孔あき鋼板を用いているため，不測の力が作用して曲げ変形が生じた場合，ジベルコン
クリートに均等な力を伝達できない可能性があった．そのため本試験では，孔あき鋼板を把持して試験体を
持ち上げてからベースプレートに石こうを敷くことで，試験体の位置や傾きを試験機に合わせた．本試験に
は，動的能力±250kN の油圧サーボ式疲労試験機を用いた．疲労載荷試験は荷重制御で行い，載荷周波数は
3Hz とした．
(a) 静的載荷（押抜き），疲労載荷（片振り） (b) 静的載荷（正負交番）
図 4.2.2 載荷方法
(6)  計測方法
荷重および変位量は，試験機に内蔵されたロードセルと変位計で計測した．また，図 4.2.3 に示す位置に
ひずみゲージを貼り付け，モールドの周方向ひずみを計測した．この際，脱型用の切込みから周方向に 25mm
ずらして，ひずみゲージを張り付けた．
図 4.2.3 ひずみゲージの貼付位置
(7)  せん断破壊面の観察方法
せん断破壊面を観察するため，モールドを取り外した後に試験体を 2 つに分離した．しかし，単に分離し
てしまうと，試験時と分離時に生じたひび割れの判別がつかない．そこで，分離前に孔あき鋼板とコンクリ
ートの隙間からインクを充填し，ひび割れ面を着色した．着色には，油性赤インキとエタノールの混合液を
用いた．
正面図 平面図
No.2
No.1
前面側
背面側
No.1 No.2
17
0
13
0
モールド
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4.2.2  試験結果および評価
(1)  強度試験
載荷試験を開始する直前の材齢 57 日目に強度試験を行った．圧縮強度は 38.9N/mm2，静弾性係数は
26.9kN/mm2，割裂引張強度は 2.8N/mm2であった．
(2)  せん断力－ずれ変位関係
CY-ST-PUS-1 のせん断力－ずれ変位関係を図 4.2.4 に示す．載荷初期は線形的な挙動を示し，約 35kN で剛
性が低下しはじめ，ずれ変位 2.5mm で最大せん断力（39.9kN）に達した．その後は，緩やかに荷重が低下し
た．
孔のない鋼板を用いた CY-ST-PUS-8 のせん断力とずれ変位の関係を図 4.2.5 に示す．最大せん断力は 6.6kN
（0.5mm）であった．ピーク後は荷重が低下し，10mm を超えた後は約 3.5kN の荷重で安定した．この結果か
ら，最大せん断力を示した時点で付着破壊が生じ，その後は摩擦力が作用したものと推測される．ただし，
孔あき鋼板にポリプロピレン製のテープを貼り付けているため，この結果が鋼・コンクリート間の付着力や
摩擦力を示しているわけではない．
図 4.2.6 には，正負交番載荷を行った CY-ST-REV-2 のせん断力－ずれ変位関係を示す．先に載荷した押抜
き側では，除荷後に約 0.1mm の残留ずれ変位が生じた．引抜き側は残留ずれ変位が小さくなり，その値は約
0.03mm であった．
図 4.2.7 に，CY-FA-PUS-2 のせん断力－ずれ変位関係を示す．3.4.1 に示した疲労試験の結果と同様に，ず
れ剛性は大きく変化せず，残留ずれ変位が累積する傾向が認められた．また，最大 N=2,000,000 回までの疲
労載荷試験を行ったが，ずれ変位が急増する試験体はなかった．
図 4.2.4 せん断力－ずれ変位関係 (CY-ST-PUS-1) 図 4.2.5 せん断力－ずれ変位関係 (CY-ST-PUS-8) 
図 4.2.6 せん断力－ずれ変位関係 (CY-ST-REV-2) 図 4.2.7 せん断力－ずれ変位関係 (CY-FA-PUS-2) 
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(3)  周方向ひずみ
図 4.2.8 に CY-ST-PUS-1 と CY-ST-PUS-5～CY-ST-PUS-7 の周方向ひずみ―ずれ変位関係を示す．載荷初期
に着目し，ひずみゲージの貼付位置は区別していない．この結果から，ずれ変位量が 0.2～0.4mm の範囲でダ
イレイタンシーが始まることが確認された．
図 4.2.9 には，CY-FA-PUS-4 の周方向ひずみ－ずれ変位関係を示す．N=10,000 回まで周方向ひずみが増加
するが，その後ひずみが低下する．これは，繰返し数が少ないうちはダイレイタンシーを示すが，繰返し数
が増えると凹凸が徐々に破壊されてせん断破壊面が平滑化し，押し広げ力が減少することを示唆している．
図 4.2.8 周方向ひずみ－ずれ変位関係
（CY-ST-PUS-1,5,6,7）
図 4.2.9 周方向ひずみ－ずれ変位関係
（CY-FA-PUS-4）
4.2.3  せん断破壊面の観察結果
(1)  ひび割れの進展方向
図 4.2.10 にせん断破壊面の観察例（C-ST-PUS-4 前面側）を示す．各領域の判別を容易にするため，画像処
理でインクを青色に変換した．着色領域が載荷試験で生じたひび割れであり，未着色領域が試験体分離時の
ひび割れである．孔あき鋼板に変状は見られなかった．
図 4.2.10 より，孔内コンクリートの右側は，ジベル孔の上部から下部までひび割れが進展しているが，左
側は一部にひび割れが進展していない領域が見られる．コンクリートブロック側と孔あき鋼板側のせん断破
壊面を観察したところ，ひび割れが進展していない領域の上側（載荷側）には，複数のせん断破壊面を跨る
粗骨材が存在していた．このことから，粗骨材の配置や寸法がひび割れの進展に影響を与え，せん断破壊面
を跨っている粗骨材が存在する場合には，その周辺を迂回してひび割れが進展するものと推察された．
図 4.2.10 せん断破壊面の観察例（CY-ST-PUS-4前面側）
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なお，本試験では，一枚板の孔あき鋼板に直接荷重を与えているが，実構造の PBL では，孔あき鋼板が他
の鋼板に溶接されて用いられる．この場合，大野ら [10] が指摘している様に，PBL に伝達されるせん断力
は，孔あき鋼板の長さ方向に対してある角度を有することになる．したがって，実構造では孔内コンクリー
トに生じるひび割れ進展方向が本試験とは異なることが予想される．
(2)  ひび割れが進展する順序
次に前面側と背面側に分けて，着色領域の面積を画像解析で求めた．本研究では，着色領域の面積と元々
のジベル孔面積の比率を破壊面積率 AFと定義する．表 4.2.4 に各試験体の破壊面積率と試験終了時のずれ変
位を示す．実験のデータ数は少ないが，この結果から片面のひび割れ貫通が先行し，次いでもう一方の面に
ひび割れが進展するという仮説が得られた．また，正負交番の静的載荷や片振りの疲労載荷も同様の傾向を
示すことが分かった．
孔内コンクリートのひび割れ進展例として，拡大写真とひび割れのスケッチを図 4.2.11 に示す．
CY-ST-PUS-2 は，背面側の進展が遅れるが，背面側にはせん断破壊面を跨る粗骨材が存在していることが分
かる．同様に，ひび割れ進展が遅れる CY-ST-PUS-5 の前面側には，粗骨材とモルタルペーストによる凸部が
存在する．これらのことから，ひび割れはせん断破壊面を跨る大きな粗骨材や凸部を有していない，または
少ない脆弱な面から進展することが示唆された．
表 4.2.4 破壊面積率と試験終了時のずれ変位
試験体名 試験の終了条件
破壊面積率
Af (%) 
δps**
(mm) 前面側 背面側
1) 静的載荷（押抜き）
CY-ST-PUS-2 最大せん断力×15% 97.7 0.00 0.05 
CY-ST-PUS-3 最大せん断力×25% 0.00 100 0.13 
CY-ST-PUS-4 最大せん断力×50% 75.3 100 0.56 
CY-ST-PUS-5 最大せん断力×75% 68.2 100 0.68 
CY-ST-PUS-6 最大せん断力* 100 100 1.7 
CY-ST-PUS-7 δps=5mm 100 100 5.0 
CY-ST-PUS-1 δps=20mm 100 100 22  
2) 静的載荷（正負交番）
CY-ST-REV-1 最大せん断力×15% 0.00 98.1 --- 
CY-ST-REV-2 最大せん断力×25% 100 0.00 --- 
3) 疲労載荷（片振り）
CY-FA-PUS-1 N=1 26.6 4.74 --- 
CY-FA-PUS-2 N=10,000 100 0.00 --- 
CY-FA-PUS-3 N=1,000,000 18.0 100 --- 
CY-FA-PUS-4 N=2,000,000 10.6 100 --- 
*  CY-ST-PUS-1 の最大せん断力を用いずに試験終了を判断
* * 試験終了時のずれ変位を記載
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図 4.2.11 孔内コンクリートのひび割れ進展例
ここで，なぜ粗骨材が存在しない側のひび割れの貫通が先行するかを考える．2 つあるせん断破壊面の片
側にだけ粗骨材が跨っている状態を仮定したジベル孔周辺の模式図を図 4.2.12 に示す．
せん断破壊面にひび割れが貫通する前のせん断剛性は，粗骨材を有する面が高い．単純に 2 つのせん断抵
抗面を異なるせん断剛性（バネ定数）のバネが並列していると考えれば，孔あき鋼板から孔内コンクリート
にせん断力が伝達された際，せん断剛性の比に応じた分だけ粗骨材を有する面に大きな力が伝達されること
になる．一方で，せん断力を受けた際のひび割れの発生に対する抵抗力は，粗骨材がある側が大きいと考え
られる．これに加え，図 4.2.12 に示すように，粗骨材を有する側は，せん断破壊面で力を受け持つだけでは
なく，粗骨材から周囲のコンクリートに支圧力として力が分散される．
定性的な説明ではあるが，粗骨材を有さない面のひび割れ貫通が先行する実験結果が得られたのは，粗骨
材を有する面の力の分散を含めたひび割れの発生に対する抵抗力が，せん断剛性の違いによって分配された
せん断力を上回っていたためだと推測される．
図 4.2.12 ジベル孔周辺の模式図
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(3)  最大せん断力前後のせん断破壊面
CY-ST-PUS-2～CY-ST-PUS-7 のせん断破壊面を図 4.2.13 に示す．CY-ST-PUS-6 のせん断破壊面が白く見え
るが，これはひび割れ面の着色が他の試験体よりも薄くなってしまったためであり，試験終了時点でひび割
れは貫通していた．
試験体によって形状や大きさが異なるが，最大せん断力に至るまでに載荷を終了した試験体
（CY-ST-PUS-2~5）は，粗骨材やモルタルペーストによる凸部が存在し，最大荷重に到達後も載荷を続けた
試験体（CY-ST-PUS-6, 7）には確認されなかった．したがって，PBL が最大せん断力を示す時点でこの凸部
が破壊し，これを機にせん断力の低下が始まると考えられる．
図 4.2.13 せん断破壊面の拡大写真（CY-ST-PUS-2～CY-ST-PUS-7）
4.2.4  シリーズ Iのまとめ
シリーズ I の結果から，想定される PBL の破壊過程を図 4.2.14 に整理する．せん断抵抗機構の違いをもと
に，破壊過程を Stage-1～Stage4 の 4 段階に区分した．以下に，各段階で生じる現象とせん断抵抗機構の違い
を述べる．
(1) Stage-1 
Stege-1 は，健全な孔内コンクリートの一面にひび割れが貫通するまでの段階である．図 4.2.11 より，せん
断破壊面を跨る大きい粗骨材を有していない，または少ない脆弱な面からひび割れの貫通が先行する．また，
図 4.2.10 に示すように，せん断破壊面を跨っている粗骨材の周辺は，ひび割れの進展が遅れる．Stage-1 のせ
ん断抵抗機構は，付着力と孔内コンクリートのせん断抵抗（二面）である．
(2) Stage-2 
Stage-2 は，一面のひび割れ貫通から鋼板の付着が切れるまでの段階である．図 4.2.8 から，ずれ変位 δps
が 0.2～0.4mm に達した時にダイレイタンシーが始まる．このずれ変位量を表 4.2.4 に照らし合わせると，概
ね片面のひび割れが貫通した時点に相当することが分かる．よって，孔内コンクリートの一面にひび割れが
貫通した後に，コンクリートブロックのダイレイタンシーが始まると考えられる．Stage-2 のせん断抵抗機構
は，付着力，孔内コンクリートのせん断抵抗（一面），凹凸の噛み合わせ（一面）である．
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図 4.2.14 拘束力が作用する PBLの破壊過程とせん断抵抗メカニズム
(3) Stage-3 
Stage-3 は，付着破壊が生じた後に，最後まで残った凸部が破壊してひび割れが二面を貫通するまでの段階
である．図 4.2.5 に示すように，鋼・コンクリート界面の付着破壊が生じた後は，摩擦力が作用する．ただ
し，ジベル孔を有する鋼板の場合には，付着破壊が生じる時期が変化する可能性がある．図 4.2.13 に示した
とおり，本試験の様にモールド等で拘束力を高めた場合には，最後まで残った凸部が破壊した際に最大せん
断力を示す．そして，この凸部の破壊を機に荷重が低下する．せん断破壊面を跨る粗骨材が小さい場合には，
回転したり，抜け出したりするケースも考えられる．骨材の種類（砕石，川砂利等）やせん断破壊面からの
粗骨材の突出長さが異なれば，回転や抜け出しのしやすさが異なり，また粗骨材の強度も最大せん断力に影
響を与える可能性がある．Stage-3 のせん断抵抗機構は，摩擦力，孔内コンクリートのせん断抵抗（一面），
凹凸の噛み合わせ（一面）である．
(4) Stage-4 
Stage-4 は，二面のひび割れ貫通から PBL が破壊に至るまでの段階である．PBL の破壊の定義は難しいが，
Stage-1 
■PBL の状態
健全（δps=0mm）～ひび割れ
が片面を貫通（δps=0.13mm）
■せん断抵抗機構
付着力，孔内コンクリート
のせん断抵抗（二面）
Stage-2 
■PBL の状態
ひび割れが片面を貫通
（δps=0.13mm）～付着破壊
（δps=0.50mm）
■せん断抵抗機構
付着力，孔内コンクリート
のせん断抵抗（一面），凹凸
の噛み合わせ（一面）
Stage-3 
■PBL の状態
付着破壊（δps=0.50mm）～
最後まで残存した凸部の破
断（δps=2.5mm）
■せん断抵抗機構
摩擦力，孔内コンクリート
（粗骨材含む）のせん断抵
抗（一面），凹凸の噛み合わ
せ（一面）
Stage-4 
■PBL の状態
最後まで残存した凸部の破
断（δps=2.5mm）～PBL の破
壊
■せん断抵抗機構
摩擦力，凹凸の噛み合わせ
（二面）
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本研究では拘束力が作用する PBL を対象としているため，せん断破壊面が平滑化し，摩擦力だけで抵抗する
状態に至った時点を破壊だと考える．PBL に拘束力が作用する場合，ずれ変位が増加しても凹凸の噛み合わ
せが機能し続ける．ゆえに，最大せん断力に達した後も脆性的な破壊挙動は示さず，ある程度ずれ変位量が
大きくなってもせん断抵抗力が失われない．さらにずれ変位が増加すると，せん断破壊面が平滑化し，最終
的な破壊に至る．Stage-4 のせん断抵抗機構は，摩擦力と凹凸の噛み合わせ（二面）である．
4.2.5  付着と摩擦に関する考察
本研究では，孔あき鋼板にポリプロピレンテープを貼り付けたが，実際には図 4.2.5 に示した試験結果に
付着と摩擦の影響が現れた．境界面特性の違いが合成床版の疲労破壊機構に影響を及ぼすことが指摘されて
いる [11] ことから，第 1 章や第 2 章で述べたように，実構造物の破壊挙動を解析等で評価する場合は，付着
と摩擦の影響を考慮した方が高精度の評価が可能となる．
一方，長期的に供用されている構造物は，環境作用や荷重作用の繰返しによって付着力や摩擦係数が経年
変化していると考えられるが，変化の程度を定量的に評価することは困難である．よって，実務上は，境界
面の付着・摩擦を無視するのが合理的な場合が多いであろう．ただし，付着や摩擦の影響を考慮するか否か
は，評価の目的に応じて判断する必要がある．
102
4.3  シリーズ II（15体の押抜き試験）
4.3.1  実験方法
(1)  試験体および拘束条件
図 4.3.1 に試験体の構造および寸法を示す．シリーズ I と同様に，φ150×300mm のコンクリートブロック
に 1 枚の孔あき鋼板を埋め込んだ試験体である．ただし，孔径 60mm，板厚 9mm の PBL である点がシリー
ズ I と異なる．
シリーズ II では，孔径が大きいために，押し広げ力でモールドが破断する恐れがあった．そこで，シリー
ズ II の試験体は，ブリキ製モールドの代わりに外径 190.7mm，板厚 5.3mm の SGP 管（SS400）で囲った．コ
ンクリート部と SGP 管の隙間には，石こうを充填した．試験体の水平性確保と底面の拘束を目的に，試験体
の下には石こうを敷いた．
図 4.3.1 試験体の構造および寸法
(2)  試験ケース
シリーズ II の試験ケースを表 4.3.1 に示す．ばらつきを把握する観点からは，全試験体で同一バッチのコ
ンクリートを用いることが望ましい．しかし，実験設備の都合から，本試験は A～C の 3 シリーズに分けて
実施した．試験体名に F がつくケース以外は，孔あき鋼板に作用する付着力や摩擦力を低減させた．図 4.2.5
に示したように，シリーズ I の実験では，付着力の影響がせん断力－ずれ変位関係に現れていた．そこでシ
リーズ II では，さらに付着の影響を小さくすることを目的に，孔あき鋼板に厚さ 1mm のテフロンシートを
貼り付けた．
表 4.3.1 試験ケース
シリーズ名 試験体名 テフロンシート
Aシリーズ
A-1~A-4 有り
A-F 無し
Bシリーズ
B-1~B-4 有り
B-F 無し
Cシリーズ
C-1~C-4 有り
C-F 無し
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9
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(3)  配合および養生方法
試験体には，20kg/m3の膨張剤を混和した 30-10-20N のコンクリートを打設した．示方配合を表 4.3.2 に，
コンクリートの使用材料を表4.3.3に示す．打設後は，試験体上面をラップで覆い，材齢28日まで 20℃，60%RH
の環境で保管した．その後に脱型して，SGP 管を取り付けた．
表 4.3.2 示方配合
粗骨材の
最大寸法
(mm) 
ｽﾗﾝﾌﾟ
(cm) 
空気量
(%) 
水結合材
比 W/B
(%) 
細骨材率
s/a
(%) 
単位量 (kg/m3) 
水
W 
ｾﾒﾝﾄ
C 
混和材
F 
細骨材
S 
粗骨材
G 
減水剤
Ad1 Ad2 
20 10.0±2.5 4.5±1.5 50.0 45.0 158 296 20 811 1019 3.16 0.95 
表 4.3.3 コンクリートの使用材料
区分 記号 種類・銘柄 密度 (g/cm3) 備考
セメント C 普通セメント 3.16 太平洋セメント
細骨材 S 陸砂 2.59 静岡県大井川水系
粗骨材 G 硬質砂岩 2.66 東京都青梅産
混和材 F 膨張材 3.16 ハイパーエクスパン
混和剤
Ad1 AE 減水剤 1.00 ポゾリス 78S 
Ad2 AE 剤 1.00 マイクロエア 202 
(4)  載荷方法および計測方法
載荷の際には，球座と載荷板を介して孔あき鋼板の突出部を鉛直下向きに押した．荷重はロードセルで計
測し，棒変位計で載荷板の 2 箇所の鉛直変位を計測した．試験は，ずれ変位が約 20mm に達した時点で終了
した．試験には，荷重容量 2000kN のアムスラー型万能試験機を使用した．
(5) X線 CT法による撮影方法
孔内の粗骨材配置を把握するため，載荷試験を行う前に図 4.3.2 に示す範囲を X 線 CT で撮影した．本研
究では，X 線管電圧 440kV，X 線管電流 3.3mA，スライス厚 0.5mm，表示画素数 2048×2048 ピクセルの条件
で撮影した．装置の焦点－検出器間距離（SID）は 1300mm，焦点－回転中心間距離（SOD）は 580mm であ
る [12]．
図 4.3.2  X線 CTの撮影範囲
50
10
0
単位：mm
50
撮影範囲
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(6)  せん断破壊面の観察方法
試験終了後に SGP管を取り外し，孔あき鋼板を境に試験体のコンクリートブロックを 2つに分割してから
せん断破壊面を目視観察した．また，せん断破壊面の凹凸を把握するため，コンクリートブロック側のジベ
ル孔部を 3Dスキャナで計測した．
4.3.2  強度試験および載荷試験の結果
(1)  強度試験
圧縮強度は，Aシリーズが 35.8N/mm2（材齢 39日），Bシリーズが 38.3N/mm2（材齢 47日），Cシリーズが
37.7N/mm2（材齢 42日）であり，各シリーズで大きな差は見られなかった．
(2) せん断力－ずれ変位関係
各シリーズのせん断力－ずれ変位関係を図 4.3.3 に示す．最大せん断力を示した位置に丸印を付した．同
じ孔径，板厚の PBLであっても，最大せん断力が 2倍近く異なるケースが見受けられた．また，せん断力－
ずれ変位関係も個体毎にばらつくことが確認された．
(a) Aシリーズ (b) Bシリーズ
(c) Cシリーズ
図 4.3.3 せん断力－ずれ変位関係
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(3)  最大せん断力と荷重低下量の関係
第 3章に示した拘束条件を変えた 3 体の押抜き載荷試験の結果から，除荷・再載荷を繰り返した場合，最
大せん断力が大きいほどピーク後のせん断力が低下することを報告した．このことを改めて確認するため，
最大せん断力からずれ変位 15mm時点のせん断力を引いた値を荷重低下量 Qldと定義して比較を行った．
図 4.3.4 に最大せん断力 Vpsudと荷重低下量 Qldの関係を示す．図中の近似線は，B-1，B-F，C-2，C-3 のデ
ータを除いて線形回帰したものである．B-1，B-F，C-2，C-3は相関が見られないが，全体的に，最大せん断
力が大きくなるほど荷重低下量も増加する傾向を有する．このことから，除荷・再載荷を繰り返さない場合
も，同様の傾向を示すことが分かった．B-1，B-F，C-2，C-3 の傾向が異なる理由は分かっていない．また，
テフロンシートの有無と最大せん断力との間に関係性は見られず，孔あき鋼板の付着力や摩擦力が最大せん
断力に与える影響は小さいことが示された．
(4) ずれ剛性
ずれ剛性は，頭付きスタッドの標準試験法（案） [13] に基づき，最大せん断力の 1/3荷重点における初期
割線勾配とした．図 4.3.5に最大せん断力 Vpsudとずれ剛性 Ksの関係を示す．ずれ剛性は試験体毎にばらつき，
最大せん断力 Vpsudとの相関性は見られない．また，テフロンシートを有する試験体のずれ剛性が小さいとい
う傾向も確認されなかった．ずれ剛性が最も大きいのはA-3の 110.4kN/mm，最も小さいのはC-Fの 40.5kN/mm
であった．
個体毎のずれ剛性が最大で約 3倍程度異なったことは，要素実験による PBLの性能評価の難しさの一端を
示している．実構造物では，複数の PBLを並べて配置する場合が多いため，ずれ剛性のばらつきの影響は緩
和されると考えられる．これは同時に，個々の PBLが負担するせん断力が異なるということも意味している．
図 4.3.4 最大せん断力 Vpsudと荷重低下量 Qld 
の関係
図 4.3.5 最大せん断力 Vpsudとずれ剛性 Ksの関係
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(5)  最大せん断力のばらつき
シリーズ毎と全体について，最大せん断力の標準偏差と変動係数を整理した．その結果を表 4.3.4に示す．
シリーズ毎の変動係数は 8.4～21.7%の範囲にあり，全体の変動係数は 16.7%であることが分かった．材齢 28
日におけるコンクリート圧縮強度の変動係数は，1.9%であったと報告された例がある [14]．これ比べて PBL
の最大せん断力は，大きくばらつくことが分かる．
表 4.3.4 載荷試験の結果
No. 
圧縮
強度
f ’c
(N/mm2)
載荷試験結果
破壊形態
の確認
最大せん断力の標準偏差および変動係数
シリーズ毎 全体
Vpsud
(kN) 
δps0
(mm) 
ずれ剛性
Ks (kN/mm) 
荷重
低下量
Qld (kN) 
Vpsud 
平均
(kN) 
標準
偏差
(kN) 
変動
係数
(%) 
Vpsud 
平均
(kN) 
標準
偏差
(kN) 
変動
係数
(%) 
A-1 
35.8 
135.7 10.09 48.1 22.8 ○
145.7 31.7 21.7 
152.8 25.5 16.7 
A-2 198.3 8.52 63.4 77.0 ○
A-3 147.0 8.04 110.4 21.7 ○
A-4 133.3 12.13 75.5 20.0 ○
A-F 114.3 7.07 49.9 3.7 ○
B-1 
38.3 
177.7 12.32 54.4 4.3 ○
173.3 17.9 10.3 
B-2 167.0 6.42 61.9 25.3 ○
B-3 155.0 9.02 55.4 16.3 ×
B-4 202.0 6.21 74.6 67.7 ○
B-F 165.0 6.80 55.3 5.0 ○
C-1 
37.7 
153.0 5.02 71.8 21.3 ○
139.4 11.7 8.4 
C-2 131.0 3.00 85.9 46.3 ○
C-3 151.3 5.28 99.5 54.0 ×
C-4 132.3 5.72 55.8 12.0 ×
C-F 129.3 5.43 40.5 5.7 ×
参考に，中島ら [15] の試験結果（φ30，60，90mm）を抽出し，同様に変動係数を算出した．その結果を
表 4.3.5に示す．φ30mmや φ90mmに比べ，φ60mmのばらつき（変動係数）が大きい．φ30mmの試験体では，
大きな粗骨材ほど孔内に入り難くなることから，試験体毎の個体差が小さくなったものと考えられる．
φ90mmの試験体は，全ての試験体でコンクリートブロックにひび割れが生じ，φ30mmおよび φ60mmの試
験体ではひび割れが生じなかったことが報告されている．これは，コンクリートブロックに作用する押し広
げ力は，PBLの孔径の拡大に伴って大きくなるためである．φ90mmの試験体は，コンクリートブロックのひ
び割れが最大せん断力に影響を与えるため，孔内の粗骨材の影響は相対的に小さくなると考えられる．
以上の結果から，PBL の最大せん断力は大きなばらつきを有することが再確認されるとともに，押し広げ
力に抵抗できるだけのコンクリートや鉄筋の拘束が存在する場合には，孔内の粗骨材が PBLの最大せん断力
のばらつきに影響を与えることが示唆された．
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表 4.3.5 中島ら [15] の標準偏差および変動係数
PBL 
諸元 No. 
Vpsud
(kN) 
平均
(kN) 
標準
偏差
(kN) 
変動
係数
(%) 
φ30mm 
t=12mm 
D3-1 57.8 
51.6 8.9 17.3 
D3-2 48.7 
D3-3 40.2 
D3-4 59.5 
φ60mm 
t=12mm 
D6-1 275.4 
209.5 46.7 22.3 
D6-2 176.4 
D6-3 210.1 
D6-4 176.1 
φ90mm 
t=12mm 
D9-1 365.9 
388.3 16.6 4.3 
D9-2 405.1 
D9-3 387.1 
D9-4 395.0 
(6)  破壊形態
表 4.3.4 には，孔内コンクリートの破壊形態も示した．破壊形態が明らかであった試験体は，表内に○を
記したものであり，いずれも上側二面下側一面せん断破壊 [9] を呈していた．他の試験体も同様の破壊形態
であったと思われるが，試験体を分解する際に不手際があり，孔内コンクリートが崩れた可能性があるため，
破壊形態が不明であると分類した．
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4.3.3 X線 CT撮影の結果
(1)  撮影ケース
前述した粗骨材の影響を評価するため，表 4.3.6に示す 5 体を X 線 CT で撮影し，粗骨材の分布状況を把
握した．撮影した 5体の特徴を以下に述べる．最大せん断力 Vpsudは A-2が最も大きく，次いで B-1が大きい
値を示す．A-1と B-1は，最大せん断力に到達するのが遅く，最大せん断力時のずれ変位 δps0が 10mm以上で
ある．また，A-3のずれ剛性 Ksは，他の試験体よりも 2倍程度大きいという特徴を有する．
表 4.3.6  X線 CTの撮影ケース
No. 
Vpsud
(kN) 
δps0
(mm) 
ずれ剛性
Ks (kN/mm) 
荷重低下量
Qld (kN) 
A-1 135.7 10.09 48.1 22.8 
A-2 198.3 8.52 63.4 77.0 
A-3 147.0 8.04 110.4 21.7 
B-1 177.7 12.32 54.4 4.3 
B-3 155.0 9.02 55.4 16.3 
(2)  撮影結果
撮影結果の例（A-1）を図 4.3.6に示す．発泡スチロールは X線を透過するため，空洞として認識される．
X 線 CT 画像の座標系は同図に示す通りである．今後の議論において，孔あき鋼板の厚さ方向の位置が重要
となる．そこで以後は，孔あき鋼板の厚さ中央を 0mmとし，前面側の孔あき鋼板表面は y=-4.5mm，背面側
の表面を y=4.5mmと表現する．
図 4.3.7に 5体の孔内の粗骨材配置を示す．図 4.3.7の 1)に示す 3次元画像は，孔あき鋼板の板厚の範囲内
を描画したものである．図 4.3.7 の 2)および 3)は，せん断破壊面が形成される孔あき鋼板表面（前面側，背
面側）の断面図を示した．断面図からは，せん断破壊面を跨る粗骨材の断面積を把握することができる．X
線 CTによる各試験体の詳細な撮影画像は，巻末の付録 3に示す．
(a) 外観 (b) 断面 (c) 孔部拡大
図 4.3.6  X線 CTによる撮影の例（A-1試験体）
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1) 3次元画像 (y=-4.5~4.5mm) 2) 前面側の断面画像 (y=-4.5mm) 3) 背面側の断面画像 (y=4.5mm) 
(a) A-1試験体
1) 3次元画像 (y=-4.5~4.5mm) 2) 前面側の断面画像 (y=-4.5mm) 3) 背面側の断面画像 (y=4.5mm) 
(b) A-2試験体
1) 3次元画像 (y=-4.5~4.5mm) 2) 前面側の断面画像 (y=-4.5mm) 3) 背面側の断面画像 (y=4.5mm) 
(c) A-3試験体
1) 3次元画像 (y=-4.5~4.5mm) 2) 前面側の断面画像 (y=-4.5mm) 3) 背面側の断面画像 (y=4.5mm) 
(d) B-1試験体
1) 3次元画像 (y=-4.5~4.5mm) 2) 前面側の断面画像 (y=-4.5mm) 3) 背面側の断面画像 (y=4.5mm) 
(e) B-3試験体
図 4.3.7 孔内の粗骨材配置（2次元の断面図はいずれも前面側から観察したもの）
前面側
前面側
前面側
前面側
前面側
110
(3)  粗骨材の面積率
せん断破壊面を跨る粗骨材面積の影響を評価するため，図 4.3.8に示すように粗骨材面積率 Rcaを定義する．
まず，ジベル孔断面の画像を二値化処理し，円形換算で直径が 5mm以上となる粗骨材の面積を計測した．そ
して，粗骨材面積の合計をジベル孔の面積で除して粗骨材面積率 Rcaを求めた．粗骨材面積率 Rcaは，前面側
のせん断破壊面（y=-4.5mm）と背面側（y=4.5mm）で算定した．
図 4.3.9に最大せん断力 Vpsudと粗骨材面積率 Rcaの関係を示す．同じような粗骨材面積率を示す試験体であ
っても，最大せん断力が 25%程度異なる場合があり，最大せん断力と粗骨材面積率の間に有意な相関性は確
認できなかった．
図 4.3.8 粗骨材面積率 Rcaの算定方法 図 4.3.9 最大せん断力 Vpsudと粗骨材面積率 Rca 
の関係
(4)  粗骨材の最大断面積
次にシリーズ I の結果を踏まえ，せん断破壊面を跨る粗骨材のうち，最も断面積の大きいものが最大せん
断力に支配的な影響を与えていると考えた．これを検証するため，図 4.3.10に示すように粗骨材の最大面積
を整理した．
図 4.3.10 (a)は，前面側と背面側毎に最大の粗骨材断面積（Aca1）を算定した結果である．Aca1は最大せん断
力と相関が見られない．そこで図 4.3.10 (b)では，前面側や背面側の区別なく，断面積が最大となる 1つの粗
骨材の断面積（Aca2）に着目して整理した．ここで，粗骨材が孔内を貫通して，前面側と背面側に断面が現れ
る場合には，それらの断面積を合計した．サンプル数が少ないため断言はできないが，A-2 は他の試験体に
比べて Aca2が大きいという特徴を有している可能性が示された．
上術の検討結果を踏まえ，A-2の孔内を詳細に観察した結果を図 4.3.11に示す．図 4.3.11より，A-2は他
の試験体と比べて大きい粗骨材が 2 つのせん断破壊面を跨っていることが確認された．この影響により，他
の試験体よりも大きい最大せん断力（Vpsud=198.3kN）を示し，ピーク後にせん断力が急激に低下する挙動を
示すのだと考えられる．
A-2に次いで大きい最大せん断力（Vpsud=177.7kN）を示す B-1は，他よりも Aca2が大きいわけではない．こ
のことは，B-1のせん断抵抗メカニズムが A-2とは異なることを意味する．この点は，3Dスキャナの計測結
果を用いて，後ほど分析することにする．
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(a) 粗骨材の最大断面積 Aca1 (b) 粗骨材の最大断面積 Aca2
図 4.3.10 粗骨材の最大断面積
図 4.3.11 A-2試験体の孔内拡大画像
(5)  粗骨材が最大せん断力時のずれ変位に及ぼす影響
A-1と B-1は，最大せん断力時のずれ変位 δps0が 10mmを超えている．粗骨材の位置が δps0に影響を与えて
いる可能性が考えられたため，ジベル孔の中心を境に上部と下部に分けて粗骨材の面積を算出した．図 4.3.12
にその結果を示す．断面積が 100mm2 以上の粗骨材に着目し，前面側と背面側の断面積は合計した．中心線
を跨る粗骨材は，断面積を上部と下部に振り分けた．また，下部の合計断面積を上部の合計断面積で除した
ものを面積比率と定義した．図 4.3.12の結果から，A-1と B-1は，他の試験体よりも大きい面積比率を示す
ことが分かる．この結果は，孔内上部に比して下部の粗骨材量が多いと，最大せん断力時のずれ変位 δps0 が
大きくなる可能性があることを示唆している．この点については，4.3.7で改めて考察する．
図 4.3.12 粗骨材の分布
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(6)  粗骨材配置がずれ剛性に及ぼす影響
表 4.3.6に示したように，X線 CT撮影を行った 5体のうち，A-3は他よりもずれ剛性が 1.74～2.30倍大き
い．そこで，ずれ剛性と孔内の粗骨材配置の関係を検討した．図 4.3.13 に A-3 前面側の粗骨材配置を示す．
粗骨材を見やすくするため，3次元画像は y=0～-4.5mmの範囲を描画している．図 4.3.13から，A-3の前面
側には，最大径 15mm以上の粗骨材が縦に 4つ並んでいることが分かる．これらの粗骨材が，せん断力に抵
抗することで載荷初期のずれ剛性を高めている可能性が示された．
図 4.3.13 A-3試験体孔内の粗骨材配置
4.3.4  ジベル孔内の空隙と膨張材の影響
(1)  ブリーディングによるジベル孔内の空隙の影響
頭付きスタッドの標準試験 [16] では，コンクリートの打設方向の影響が考慮できる試験体を用いている．
赤尾ら [17] は，頭付きスタッドの支圧面にブリーディングの影響がある場合は，ずれ性状に悪影響を及ぼし，
スタッド根本付近のコンクリートの充填が悪い場合は，疲労強度が低下することを報告している．PBL につ
いても，ブリーディングによってジベル孔内に空隙が形成された場合，耐力やずれ剛性に何らかの悪影響を
与えることが考えられる．明橋ら [18] は，コンクリートの打設方向に着目した PBLの引抜き試験を実施し，
孔あき鋼板の厚さが 19mm の場合は，ブリーディングの影響によってせん断耐力が 11%低下したが，板厚
22mm の場合はブリーディングの影響が見られなかったと述べている．また，ブリーディングの影響によっ
て，板厚 19mmは 43.6%，板厚 22mmは 43.0%ずれ剛性が低下する実験結果を得ている．そこで，X線 CTで
撮影した 5体の試験体について，図 4.3.14に示すように，ジベル孔の上部を観察した．図 4.3.14には，せん
断耐力 Vpsudとずれ剛性 Ksの値も記した．この結果，ほとんどの試験体でジベル孔の上部に空隙が生じている
ことが分かった．空隙を有する A-2試験体のせん断耐力が最も大きく，空隙が小さい A-3試験体のせん断耐
力が下から 2 番目であった．このことから，本研究ではブリーディングによって生じた空隙とせん断耐力と
の間に関係性は見られなかった．一方，空隙が小さい A-3 試験体は，他の試験体よりもずれ剛性が大きい．
これは，前述の粗骨材の配置に加え，空隙が小さいことがずれ剛性に影響を与えている可能性がある．
(2)  膨張材の影響
本研究の主たる対象である合成床版は，材齢初期の収縮補償のために膨張材を用いるのが一般的である
[19]．このため，本研究で取り扱う PBL は，膨張材の混和を前提としている．膨張材なしの実験を行ってい
ないため，膨張材が及ぼす影響を把握できていない．この点に関する定量的な研究として，松田ら [20] は，
図 4.3.15に示す円柱の試験体を用い，膨張材の有無をパラメータとした PBLの押抜き試験を実施している．
その結果を表 4.3.7に示す．試験体の数は少ないものの，膨張材を使用しないことで PBLのせん断耐力が約
60kN低下したと報告している．しかし，せん断力が低下する具体的なメカニズムは分かっていない．
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(a) A-1試験体
（Vpsud=135.7kN, Ks =48.1kN/mm）
(b) A-2試験体
（Vpsud=198.3kN, Ks =63.4kN/mm）
(c) A-3試験体
（Vpsud=147.0kN, Ks =110.4kN/mm）
(d) B-1試験体
（Vpsud=177.7kN, Ks =54.4kN/mm）
(e) B-3試験体
（Vpsud=155.0kN, Ks =55.4kN/mm）
図 4.3.14 ジベル孔上部の観察結果
図 4.3.15 松田らが用いた試験体 [20] 
表 4.3.7 松田らが行った押抜き試験の結果 [20] 
せん断耐力の平均値
(kN) 
試験条件
膨張材あり 260.67 （3体平均） コンクリートの圧縮強度：31.6N/mm2，PBLの孔径：φ=60mm
膨張材なし 201.89 （3体平均） コンクリートの圧縮強度：33.4N/mm2，PBLの孔径：φ=60mm
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4.3.5  せん断破壊面の観察結果
(1) 3Dスキャナによる計測例
中島ら [21] は，3 次元レーザー変位計を用い，水平方向と鉛直方向に 0.2mm 間隔でレーザー光をあて，
せん断破壊面の凹凸の高さを計測している．測定したデータを連結して 2次元のデータに換算し，JIS B 0601 
[22]に準じて算術平均高さを求めている．この結果から，算術平均高さが低い試験体ほど，最大せん断力が小
さくなる傾向を示すことを報告している．
本研究では，せん断破壊面に形成された凹凸を把握するため，コンクリートブロック側のジベル孔部を解
像度 130万画素の 3Dスキャナで計測した．3Dスキャナによる計測の例を図 4.3.16に示す．ジベル孔 φ60mm
の領域を 3D スキャナの計測範囲とした．凹凸のコンター図からは，孔あき鋼板との接触によって平坦にな
った領域やえぐられて凹部を形成している領域を判別することができる．
図 4.3.16 3Dスキャナによる計測の例（B-1試験体前面側）
(a) 拡大写真 (b) 凹凸のコンター図
孔あき鋼板との
接触で平坦に
なった領域
凹部を形成して
いる領域
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(2)  せん断破壊面の凹凸の影響
図 4.3.17に各試験体の凹凸高さの標準偏差 σを示す．最大せん断力が最も大きい A-2は，特に高い標準偏
差 σを示すわけではないが，最大せん断力が A-2に次いで大きい B-1は，背面側の標準偏差 σが他の試験体
よりも大きいことが分かる．図 4.3.18には，最大せん断力 Vpsudと凹凸の標準偏差 σの関係を示す．標準偏差
σ は，前面側と背面側の最大値をプロットしている．他の試験体と比べて大きい粗骨材が孔内を貫通してせ
ん断抵抗を発揮している A-2を除き，最大せん断力 Vpsudと凹凸の標準偏差 σの間には相関性が見られる．
次に，図4.3.19に示すように最大の高低差Hdを定義し，試験体毎の最大の高低差Hdを整理した（図4.3.20）．
全体的な傾向は，図 4.3.17から変化が見られない．しかし Hdで評価した場合，B-1背面側の特徴がさらに際
立ち，他に比べて 2倍程度大きい Hdを示すことが分かった．
図 4.3.17 凹凸高さの標準偏差 σ 図 4.3.18 最大せん断力 Vpsudと凹凸高さの
標準偏差 σの関係
図 4.3.19 最大の高低差 Hdの定義 図 4.3.20 試験体毎の最大の高低差 Hd
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B-1 背面側の孔内コンクリートの観察結果を図 4.3.21 に示す．B-1 背面側は，ジベル孔の下部が大きくえ
ぐられて凹部を形成している．y=4.5mmの X線 CT画像を確認すると，孔内コンクリートの下部にせん断破
壊面を跨る粗骨材が集中しているという特徴が確認された．このことが凹部の形成に寄与し，最大せん断力
Vpsudに影響を与えている可能性が考えられた．
そこで，X線 CTの撮影結果を用い，B-1背面側の孔内コンクリートの下部に集中している粗骨材の形状を
調べた．その結果を図 4.3.22に示す．ジベル孔下部にある円形換算で直径 10mm以上の粗骨材に着目し，せ
ん断破壊面を基点に試験体中心方向と外表面方向の突出長さを計測した．その結果，これらの粗骨材は，い
ずれもせん断破壊面からそれぞれの方向に 3.7～8.9mm突出していた．この結果から，これらの粗骨材が引き
ずられてモルタルマトリクスを破壊したり，抜け出したりすることによって，コンクリートブロック側に凹
部を形成したと考えられる．その過程で，粗骨材が破壊している可能性も考えられる．
以上の結果から，B-1 の最大せん断力が A-2 に次いで大きいのは，せん断破壊面を跨る複数の粗骨材が凹
部に引っかかって支圧抵抗が働くことや，モルタルマトリクスや粗骨材の破壊にエネルギーを要することが
影響していると推察される．ここで，片方の突出長さが短い場合，粗骨材が容易に抜け出したり，ひび割れ
が粗骨材を迂回したりすると考えられる．よって，十分なせん断抵抗を発揮するためには，両方向にある程
度の突出長さを有している必要があると推察される．粗骨材の突出長さは，図 4.2.14に示した破壊メカニズ
ムにおいて，孔内コンクリートのせん断抵抗，凹凸の噛み合わせによるせん断抵抗のいずれにも影響を与え
ると推察される．
図 4.3.21 B-1試験体（背面側）の
孔内コンクリートの観察結果
図 4.3.22 B-1試験体（背面側）の
粗骨材の位置および形状
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4.3.6  せん断力－ずれ変位関係の分類
図 4.3.3 に示したせん断力－ずれ変位関係は，最大せん断力 Vpsud，ポストピーク挙動，最大せん断力時の
ずれ変位 δps0から，以下に示す 3種類のパターンに分類することも可能である．
まず，最大せん断力が 200kN前後あり，ピーク後にせん断力が急激に低下するものをタイプ αと分類する．
次に，比較的早い段階（ずれ変位 10mm未満）で最大せん断力に到達し，緩やかにせん断力が低下するもの
をタイプ βとし，ずれ変位 10mm以上で最大せん断力に到達して，タイプ βと同様に緩やかにせん断力が低
下するものをタイプ γと分類する．
タイプ毎に整理しなおしたせん断力－ずれ変位関係を図 4.3.23に示す．図 4.3.3に比べて，せん断力－ず
れ変位関係の特徴がより理解しやすい．本研究の範囲では，タイプ β の発生確率が 66.7%と最も高く，次に
タイプ γの 20.0%，最も低いのはタイプ αの 13.3%であった．
タイプ α は，A-2 の様に他の試験体と比べて大きい粗骨材がせん断破壊面を跨っていると推測される．ま
た図 4.3.12より，タイプ βとタイプ γの分類は，孔内の上部と下部の粗骨材面積が影響している可能性があ
る．
2体（A-2，B-4）
(a) タイプ α (発生確率 13.3%) 
10体（A-3，A-F，B-2，B-3，B-F，
C-1~C-5）
(b) タイプ β (発生確率 66.7%) 
3体（A-1，A-4，B-1）
(c) タイプ γ (発生確率 20.0%) 
図 4.3.23 タイプごとのせん断力－ずれ変位関係
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4.3.7  孔内コンクリートの破壊形態
(1)  孔径および板厚の影響
本研究で用いた孔あき鋼板の板厚は 6mmと 9mmであり，一般的な PBLに比べて薄い傾向にある．田中・
堺 [23] は 6mmの孔あき鋼板を用いた押抜き載荷試験を行った際，孔内コンクリートが粉状に支圧破壊（一
面せん断破壊）したと報告している．そこで，孔あき鋼板の板厚が PBLの破壊形態に及ぼす影響を本研究，
田中・堺 [23]，實田ら [9] の試験結果を用いて検討する．表 4.3.8に各試験の PBL諸元と破壊形態を示す．
シリーズ I（孔径 30mm，板厚 6mm）は，最大せん断力に達した後も載荷を続けた 3 体の観察結果を整理
した．3体の試験体（3孔）は，いずれも二面せん断で破壊していた．シリーズ II（孔径 60mm，板厚 9mm）
は，全 15体のうち破壊形態が明らかな 11体をまとめた．11体の試験体（11孔）は，写真 4.3.1に示すよう
に，全て孔内上部のみにコンクリートが残留する上側二面下側一面せん断破壊 [9] が生じていた．孔あき鋼
板に変状は見られなかった．
表 4.3.8より，板厚 6mmで二面せん断破壊，板厚 12mmで一面せん断破壊となる例があり，板厚だけでは
破壊形態を判断できないことが分かる．實田らは，孔径が 200mmと大きければ，板厚 12mmでも一面せん断
破壊となると述べているため，孔径も破壊形態に影響を及ぼすと考えられる．そこで表 4.3.8 には，板厚と
孔径の比（t/d）も整理した．田中・堺の結果を除けば，t/dが 0.200で二面せん断破壊，t/dが 0.150~0.108の
範囲で上側二面下側一面せん断破壊となり，t/dが 0.060まで低下すると一面せん断破壊が生じることが分か
る．田中・堺の実験は，t/dが 0.120で一面せん断破壊が生じている．各実験の試験条件を比較すると，田中・
堺の実験は，他の実験よりも試験体の拘束度が小さい．このことは，板厚や孔径だけではなく，試験体の拘
束度が PBLの破壊形態に影響を及ぼすことを示している．
表 4.3.8 PBLの諸元と破壊形態
孔径
d 
(mm) 
板厚
t 
(mm) 
t/d 
( - ) 
せん断破壊形態（観察された孔数）
備考二面 上側二面下側一面 一面
本研究
30 6 0.200 3 0 0 
最大せん断力後も載荷を続けた押抜き載
荷試験 3体（3孔）
60 9 0.150 0 11 0 破壊形態が明らかな 11体（11孔）
60 6.5 0.108 0 4 0 破壊形態が明らかな 4孔
田中・堺 [23] 50 6 0.120 0 0 6 孔内がコンクリートの 2体（6孔）
實田ら [9] 200 12 0.060 0 1 1 破壊形態が明記されている 1体（2孔）
写真 4.3.1 上側二面下側一面破壊の例（A-4試験体）
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(2)  上側二面下側一面せん断破壊の破壊過程
ここでは，上側二面下側一面せん断破壊の破壊過程について検討する．表 4.3.8 の結果から，t/d が破壊形
態に影響を及ぼすことが分かっている．このことからは，始めに 2 つのひび割れ面が発生・進展し，その後
ひび割れ面が交わって 1 つになるというメカニズムが想起される．しかし，上記とは異なる破壊過程をたど
る可能性が本研究で確認された．
写真 4.3.2 に A-3 背面側の孔内コンクリートの破壊状況を示す．見やすいように，ジベル孔の上端位置で
左右の写真の高さを合わせ，コンクリートブロック側の写真は左右を反転している．孔内コンクリートに特
徴的な黒い骨材が存在しているが，左右の写真で高さが異なり，孔あき鋼板側では孔内コンクリートの上端
に骨材が移動している．これは，二面せん断破壊が生じた後に，孔内コンクリートの上部が損傷したことを
意味していると考えられる．また，孔内コンクリートの下部が綺麗な円形となっていることも，これを示唆
している． 以上の結果から推測される上側二面下側一面せん断破壊の破壊過程を図 4.3.24に示す．
写真 4.3.3には，第 3章の実験で観察された孔内コンクリートの破壊状況を示す．写真 4.3.3 (1) より，複
数の粗骨材がジベル孔の上部に向けて移動していることが明らかである．写真 4.3.3 (2) は，元々のジベル孔
の外形線を写真上に示したものである．写真より，元々のジベル孔の範囲外に付着物が存在していることが
分かる．これは，せん断破壊面の凹凸や孔内コンクリートが破壊して粉化したものが，孔内コンクリートの
下部に圧着されたのだと推測される．
写真 4.3.2 孔内コンクリートの破壊状況
（A-3試験体背面側）
図 4.3.24 上側二面下側一面せん断破壊の破壊過程
(1) 粗骨材の移動状況 (2) 元々のジベル孔の範囲外に存在する付着物
写真 4.3.3 孔内コンクリートの破壊状況（C-ST-PUS-1試験体）
(2)
ひび割れの
両面貫通
孔あき鋼板
(1)
ずれの開始
(3)
孔内コンクリート
の上部が圧壊
(4)
載荷終了後
の状態
ジベル孔
ひび割れ
の貫通 上部が圧壊 中部～下部の
コンクリート
が残留
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(3)  最大せん断力時のずれ変位に関する考察
上側二面下側一面せん断破壊の破壊過程が分かったところで，粗骨材の配置が最大せん断力時のずれ変位
δps0に及ぼす影響について再考したい．
写真 4.3.4に X線 CT撮影をした試験体の中で，最も δps0が大きい B-1の孔内コンクリートの拡大写真を示
す．この写真から，試験時に生じた 20mm のずれ変位のうち，12mm が孔内コンクリートの損傷によるもの
で，残りの 8mmがコンクリートブロックに対して孔内コンクリート自体の位置がずれた影響によることが分
かる．ゆえに，孔内コンクリートの損傷が，ずれ変位に及ぼす影響は大きいと考えられる．
上記の結果と本研究の知見より，上側二面下側一面せん断破壊の破壊メカニズムは，以下のように推定さ
れる．1) 粗骨材を迂回して孔内コンクリートにひび割れが貫通する，2) この時点で断面積の大きな粗骨材は
破壊しておらず，コンクリートブロックと孔内コンクリートを跨っている，3) ずれ変位が増加すると，粗骨
材よりも強度が小さいモルタルペースト部から損傷していく，4) ジベル孔上部の鋼板が直接的に残存する粗
骨材に接触する，または締め固められたモルタルペーストや複数の粗骨材を介して，残存する粗骨材が破壊
に至るだけのせん断力が伝達されて粗骨材が破断する，5) 孔内コンクリートとコンクリートブロックを架橋
している粗骨材が破断すると，せん断破壊面の凹凸が徐々に破壊されながら，孔内コンクリートの位置がず
れていく．
よって，孔内コンクリートの上部に粗骨材が多く存在すれば，すぐにこれらの粗骨材にもせん断力が伝達
され，粗骨材の破壊に至るために δps0 が小さくなる．逆に，孔の上部にあまり粗骨材が存在せず，下部に多
くの粗骨材が配置されていれば δps0は大きくなる傾向を示すと考えられる．しかし，粗骨材が δps0に影響を及
ぼすメカニズムは実験的に明らかにできたわけではなく今後の課題である．これらの現象は，X 線 CT で観
察しながら載荷試験を行えば直接的に観察できると考えられる．
写真 4.3.4 孔内コンクリートの拡大写真（B-1試験体）
4.3.8  シリーズ IIのまとめ
シリーズ IIでは，計 15体の押抜き載荷試験，X線 CT撮影，3Dスキャナ計測によって，粗骨材およびせ
ん断破壊面の凹凸が PBLのせん断抵抗メカニズムに及ぼす影響を検討した．以下にシリーズ IIで得た知見を
まとめる．
PBL の最大せん断力は，粗骨材の影響でばらつくことが再確認された．本研究で得た最大せん断力の変動
係数は 16.7%であり，コンクリートの圧縮強度の変動係数 1.9%に比べて遥かに大きい（表 4.3.4）．
図 4.3.9に示すように PBLの最大せん断力は，せん断破壊面を跨る粗骨材の合計断面積が大きいだけでは
向上しない．しかし，図 4.3.11に示すように他の試験体に比べて大きい粗骨材が 2つのせん断破壊面を跨っ
ている場合や，図 4.3.20に示すようにせん断破壊面の凹凸が大きい場合には，PBLの最大せん断力が増加す
る．
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孔内コンクリートの破壊形態は，表 4.3.8 に示すように板厚だけではなく孔径の影響を受ける．そして，
上側二面下側一面せん断破壊は，二面せん断破壊を生じた後に，孔内コンクリートの上部が損傷することで
起こる（写真 4.3.2）．
本研究では，最大せん断力 Vpsud，ポストピーク挙動，最大せん断力時のずれ変位 δps0を基準としたせん断
力－ずれ変位関係の分類例を示した．また本研究を通じて，X 線 CT や 3D スキャナが PBLのせん断抵抗メ
カニズムの分析に有用であることが確認された．
4.4  第 4章のまとめ
本章では，ひび割れの進展を含む PBLの破壊過程と，せん断抵抗メカニズムに及ぼす粗骨材やせん断破壊
面の凹凸の影響を把握するため，途中止め試験，X 線 CT，3D スキャナを活用した実験的検討を行った．本
研究の範囲で得られた主な知見を以下に示す．
1) 孔内コンクリートの破壊は，まず片面のひび割れが貫通し，次いでもう一方の面にひび割れが進展する
という過程をたどるという仮説が得られた．また，貫通ひび割れが生じる順序は，せん断破壊面を跨る
粗骨材の大きさや量の影響を受けることが示唆された．
2) 高い拘束力が作用する PBLは，最後まで残った凸部（粗骨材やモルタルペーストで形成）が破壊する際
に最大せん断力を示すことが確認された．
3) 本研究で得た知見より，拘束力が作用する PBLのせん断抵抗メカニズムを 4段階に区分して提示した．
4) 同じ孔径，板厚の PBLであっても，最大せん断力が 2倍近く異なる場合があった．また，粗骨材の影響
で最大せん断力がばらつくことが示唆された．孔径 60mm，板厚 9mm の PBL は，最大せん断力の変動
係数が 16.7%であった．一方，PBLの孔径や拘束状態によっても変動係数が変化することが確認された．
5) 他の試験体に比べて大きい粗骨材が 2 つのせん断破壊面を貫通している場合，そうでない場合に比べて
最大せん断力とピーク後の荷重低下量が大きくなることを明らかにした．また，孔内の上部に比して下
部の粗骨材量が多い場合，最大せん断力時のずれ変位 δps0が大きくなる可能性が示唆された．
6) 孔内コンクリートの破壊形態は，板厚だけではなく，孔径や拘束力の影響を受けることが示された．ま
た，二面せん断破壊が生じた後に孔内コンクリートの上部が損傷することで，上側二面下側一面せん断
破壊に至ることが分かった．
本章では，拘束力が作用する PBLのせん断抵抗メカニズムを提示するとともに，上側二面下側一面せん断
破壊が生じる仕組みを明らかにした．また，PBL の最大せん断力のばらつきの程度を整理し，孔内の粗骨材
が最大せん断力に影響を与えることを実験的手法で確認した．次章では，除荷・再載荷挙動を表現できる PBL
の履歴構成則の構築を試みる．
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第5章  孔あき鋼板ジベルの履歴構成則
5.1  除荷・再載荷の履歴
PBL のせん断力－ずれ変位関係は，複合構造標準示方書 [1] において定式化されているが，除荷・再載荷
挙動を表現できる履歴構成則は存在しない．本章では，除荷・再載荷を含む PBL の載荷試験を実施するとと
もに，既往の PBL の載荷試験データも活用して，PBL の履歴構成則の構築を試みる．
5.2  実験データ
5.2.1  用語の定義
図 5.2.1 に履歴パターンの概念図を示す．載荷試験で考えられる履歴パターンは，A. 完全除荷・完全再載
荷，B. 部分除荷・完全再載荷，C. 完全除荷・部分再載荷（Type.1），D. 完全除荷・部分再載荷（Type.2），
E. 部分除荷・部分再載荷の 5 種類である．本研究では，複合構造標準示方書に準じて，せん断力を Vps，ず
れ変位を δps，最大せん断力を Vpsud，最大せん断力時のずれ変位を δps0と記述する．また，除荷や再載荷の起
点を以下のように定義する．
除荷点（ul: Unloading point） ： 完全再載荷後に除荷を開始する点
塑性点（pl: Plastic point） ： 完全除荷後にせん断力が 0kN に達する点
再載荷点（rl: Reloading point） ： 部分除荷後に再載荷を開始する点
内部除荷点（in: Internal unloading point） ： 部分再載荷後に除荷を開始する点
A. 完全除荷・完全再載荷 B. 部分除荷・完全再載荷
C. 完全除荷・部分再載荷
（Type.1）
D. 完全除荷・部分再載荷
（Type.2）
E. 部分除荷・部分再載荷
図 5.2.1 履歴パターンの概念図
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5.2.2  履歴挙動に着目した孔あき鋼板ジベルの載荷試験
(1)  概要
既往研究の PBL の載荷試験における載荷パターンは，パターン A（静的載荷試験の場合）およびパターン
E（疲労載荷試験の場合）に限られている．そこで，他のパターンにおける履歴挙動を把握することを目的に，
載荷パターンをパラメータとした PBL の載荷試験を実施した [2]．ここで，載荷パターン B の除荷履歴は，
載荷パターン A の結果から類推できると考えられることから，本試験では載荷パターン C, D に着目した．
(2)  実験方法
 試験体および試験体の拘束条件a)
試験体の構造および寸法を図 5.2.2 に示す．φ150×300mm のコンクリートブロックの内部に，板厚 9mm，
孔径 60mm の孔あき鋼板を配置した．コンクリートの付着を抑制するため，孔あき鋼板の表面には，厚さ
0.2mm のテフロンシートを貼り付けた．孔あき鋼板の下面と側面には，発泡スチロールを配置した．
PBL の孔径に比して試験体が小さく，また内部に補強鉄筋を配置していないため，押し広げ力によるコン
クリートブロックの破壊を抑制するため，試験体の周囲を鋼管で囲った．鋼管には，配管用炭素鋼鋼管 SGP
（外径 165.2mm，板厚 5.0mm）および一般構造用炭素鋼鋼管 STK400（外径 165.2mm，板厚 3.7mm）の 2 種
類を用いた．試験体の底面には鋼板を敷き，エポキシ樹脂系の接着剤にて試験体底面と鋼板を固定した．
図 5.2.2 試験体の構造および寸法
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 配合および養生方法b)
試験体には，30-10-20N のコンクリートを用いた．示方配合を表 5.2.1 に，コンクリートの使用材料を表 5.2.2
に示す．打設後は，試験体上面をラップで覆い，材齢 14 日まで 20℃，60%RH の環境で保管した．
表 5.2.1 示方配合
粗骨材の
最大寸法
(mm) 
ｽﾗﾝﾌﾟ
(cm) 
空気量
(%) 
水結合材
比 W/B
(%) 
細骨材率
s/a
(%) 
単位量 (kg/m3) 
水
W 
ｾﾒﾝﾄ
C 
混和材
F 
細骨材
S 
粗骨材
G 
減水剤
Ad1 Ad2 
20 10.0±2.5 4.5±1.5 53.1 45.0 173 326 --- 780 979 3.26 0.02 
表 5.2.2 コンクリートの使用材料
区分 記号 種類・銘柄 密度 (g/cm3) 備考
セメント C 普通セメント 3.16 太平洋セメント
細骨材 S 陸砂 2.58 静岡県大井川水系
粗骨材 G 硬質砂岩 2.65 東京都青梅産
混和剤
Ad1 AE 減水剤 1.00 マスターポゾリス 78S 
Ad2 AE 剤 1.00 マスターエア 202 
 使用材料c)
本試験に用いる各鋼材について，当該厚さにおける機械的性質を表 5.2.3に示す．
表 5.2.3 鋼材の機械的性質
材質
降伏強度
(N/mm2) 
引張強度
(N/mm2) 
伸び
(%) 
孔あき鋼板 SS400 [3] 245 以上 400~510 17 以上
鋼管
SGP [4] --- 290 以上 26 以上* 
STK400 [5] 235 以上 400 以上 17 以上* 
* 12号試験片，管軸方向
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 試験ケースd)
試験ケースを表 5.2.4 に示す．PBL の孔径は 60mm，孔あき鋼板の板厚は 9mm で一定とした．孔内に，貫
通鉄筋は配置していない．載荷パターンの種類（A, C, D の 3 種類）を試験パラメータとした．全試験体で同
一バッチのコンクリートを用いることが望ましいが，実験設備の都合から計 6 つの練混ぜバッチに分けた．
表 5.2.4 試験ケース
試験体名
鋼管の
種類
φ 
(mm) 
t 
(mm) 
貫通
鉄筋
載荷
パターン
バッチ No.* 
F0-T5-FF SGP 
60 9.0 無し
A 
バッチ 1 
F0-T3.7-FF STK400 バッチ 2 
A-FF-1 STK400 バッチ 3 
A-FF-4-M STK400 バッチ 3 
B-FF-5-M STK400 バッチ 4 
F0-T5-FP SGP 
C 
バッチ 1 
C-FP-3 STK400 バッチ 5 
A-FP-5-M STK400 バッチ 3 
D-LCL-1 STK400
D 
バッチ 6 
D-LCL-2 STK400 バッチ 6 
* 試験体に打設したコンクリートの練混ぜバッチ
【載荷パターン】
A: 完全除荷・完全再載荷
C: 完全除荷・部分再載荷（Type.1）
D: 完全除荷・部分再載荷（Type.2）
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 載荷方法および計測方法e)
試験状況を写真 5.2.1 に示す．試験体上部に突出している孔あき鋼板を荷重容量 2000kN のアムスラー型万
能試験機で鉛直下向きに載荷した．載荷荷重は，試験体の下側に設置したロードセルで計測した．また， 2
箇所に設置した棒変位計によって，孔あき鋼板上端位置の鉛直方向変位を計測した．
本試験では，ずれ変位が約 2mm に達するまで単調載荷した後，完全に除荷した．その後は，ずれ変位が
2mm 増加する毎に除荷と再載荷を繰り返した．載荷パターン C の完全除荷・部分再載荷（Type.1）における
部分再載荷では，除荷点の荷重の 70%まで再載荷した．載荷パターン D の完全除荷・部分再載荷（Type.2）
では，ずれ変位 2mm 時点の荷重を上限荷重として，除荷・再載荷を繰り返した．
写真 5.2.1 試験状況
(3)  試験結果および評価
 強度試験a)
載荷試験を開始する直前に供試体の強度試験を実施した．各バッチにおける強度試験の結果を表 5.2.5 に
示す．
表 5.2.5 強度試験結果
バッチ No. 材齢
圧縮強度
(N/mm2) 
静弾性係数
(kN/mm2) 
割裂引張強度
(N/mm2) 
バッチ 1 材齢 14 日 33.4 26.4 2.5 
バッチ 2 材齢 14 日 33.9 28.5 3.2 
バッチ 3 材齢 28 日 35.2 29.9 2.9 
バッチ 4 材齢 28 日 49.5 33.5 4.0 
バッチ 5 材齢 28 日 37.3 30.0 2.9 
バッチ 6 材齢 28 日 43.0 33.5 3.7 
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 せん断力－ずれ変位関係b)
各試験体のせん断力－ずれ変位関係を図 5.2.3 に，最大せん断力 Vpsudと最大せん断力到達時のずれ変位 δps0
を表 5.2.6 に示す．各試験体でコンクリート強度が異なる点はあるが，前述のとおり PBL の最大せん断力は
大きくばらつく．また同様に，最大せん断力到達時のずれ変位 δps0も 6.72~11.95mm の広い範囲に分布する．
(a) F0-T5-FF 
載荷パターン A 
(b) F0-T3.7-FF 
載荷パターン A 
(c) A-FF-1 
載荷パターン A 
(d) A-FF-4-M 
載荷パターン A 
(e) B-FF-5-M 
載荷パターン A 
(f) F0-T5-FP 
載荷パターン C 
図 5.2.3 せん断力－ずれ変位関係
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(g) C-FP-3 
載荷パターン C 
(h) A-FP-5-M 
載荷パターン C 
(i) D-LCL-1 
載荷パターン D 
(j) D-LCL-2 
載荷パターン D 
図 5.2.3 せん断力－ずれ変位関係（続き）
表 5.2.6 最大せん断力 Vpsudおよび最大せん断力到達時のずれ変位 δps0
試験体名
Vpsud 
(kN) 
δps0
(mm) 
F0-T5-FF 152.7 9.52 
F0-T3.7-FF 190.0 9.75 
A-FF-1 233.7 11.75 
A-FF-4-M 132.7 7.86 
B-FF-5-M 108.3 6.72 
F0-T5-FP 239.3 11.85 
C-FP-3 202.7 11.95 
A-FP-5-M 139.3 7.94 
D-LCL-1 --- --- 
D-LCL-2 --- --- 
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5.2.3  除荷・再載荷を含む孔あき鋼板ジベルの載荷試験データ
構成則の検討に用いるため，除荷・再載荷を含むせん断力－ずれ変位関係を取得している既往実験を調査
した．その結果を表 5.2.7 および表 5.2.8 に整理する．収集した実験データは，試験体のタイプが 4 種類あり
（図 5.2.4 参照），静的載荷（載荷パターン： A, B, C, D）と疲労載荷（載荷パターン： E）の試験を含む．
PBL は，孔径 φ が 30～75mm，板厚 t が 6～20mm，コンクリートの圧縮強度 f ’cが 30.1～59.5N/mm2の範囲で
ある．
表 5.2.7 実験データ一覧（静的載荷試験）
試験体
No. 
試験体名
φ 
(mm) 
t 
(mm) 
f'c 
(N/mm2) 
貫通
鉄筋
載荷
パターン
試験体
タイプ
本研究
（第 3 章，
本章）
01 C-ST-PUS-1 
60 6.5 31.2 無し A a 02 C-ST-PUS-2 
03 C-ST-PUS-3 
04 F0-T5-FF 
60 9.0 
33.4 
無し
A 
b 
05 F0-T3.7-FF 33.9 
06 A-FF-1 35.2 
07 A-FF-4-M 35.2 
08 B-FF-5-M 49.5 
09 F0-T5-FP 33.4 
C 10 C-FP-3 37.3 
11 A-FP-5-M 35.2 
12 D-LCL-1 43.0 
D 
13 D-LCL-2 43.0 
中島ら [6] 
14 D6-3 
60 12.0 
30.9 
無し A c 
15 D6-4 33.2 
則松ら [7] 
16 P1-c 
50 12.0 30.1 無し A d 
17 P2-250-c 
Zheng et.al 
[8] 
18 CP-1-3 50 
20.0 59.5 D20 A d 19 CP-2-3 60 
20 CP-3-3 75 
【載荷パターン】 A: 完全除荷・完全再載荷
 B: 部分除荷・完全再載荷
 C: 完全除荷・部分再載荷（Type.1）
 D: 完全除荷・部分再載荷（Type.2）
 E: 部分除荷・部分再載荷
【試験体タイプ】 a: 十字形試験体
 b: 円柱形試験体
 c: 一枚板試験体
 d: JSSC 試験体
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表 5.2.8 実験データ一覧（疲労載荷試験）
試験体
No. 
試験体名
φ 
(mm) 
t 
(mm) 
f'c 
(N/mm2) 
貫通
鉄筋
載荷
パターン
試験体
タイプ
木作ら
（第 3 章，
本章）
21 C-FA-PUS-1 
60 6.5 31.2 無し E a 
22 C-FA-PUS-2 
23 C-FA-1 
60 6.5 41.1 無し E a 24 C-FA-2 
25 C-FA-3 
26 CY-FA-PUS-2 
30 6.0 38.9 無し E b 
27 CY-FA-PUS-4 
平ら [9] 
28 P-F1 
35 12.0 41.3 無し E d 
29 P-F2 
a: 十字形試験体 b: 円柱形試験体
c: 一枚板試験体 d: JSSC 試験体
図 5.2.4 試験体のタイプ
5.2.4  せん断力－ずれ変位関係
表 5.2.7 に示した各試験体のせん断力－ずれ変位関係を巻末の付録 2 に示す．
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5.3  基本となる履歴構成則の構築
5.3.1  スケルトンカーブ（骨格曲線）
(1)  概要
履歴構成則の構築に先立ち，せん断力－ずれ変位関係のスケルトンカーブを設定する．
(2)  孔あき鋼板ジベルのせん断耐力
PBL のせん断耐力は，押抜き試験から得られる．PBL の諸条件が分かっていれば，複合構造標準示方書 [1] 
に示されている式(5.3.1)より，外部拘束のない PBL のせん断耐力を予測できる．式(5.3.1)は，貫通鉄筋の無い
PBL を対象とした推定式である．ただし，式(5.3.1)には，拘束状態を表現するパラメータが含まれていない． 1.60 (5.3.1) 
ただし，
35mm  d  90mm, 12mm  t  22mm, 24N/mm2 f ’cd  57N/mm2
ここに，Vpsud : 孔あき鋼板ジベルの孔 1 個あたりの設計せん断耐力 (N) d : 孔径 (mm) t : 鋼板の板厚 (mm) f ’cd : コンクリートの設計圧縮強度 (N/mm2) 
(3)  孔あき鋼板ジベルのせん断力－ずれ変位関係
複合構造標準示方書には，貫通鉄筋を有さない PBL のせん断耐力に至るまでのせん断力－ずれ変位関係と
して，式(5.3.2)を示している．しかし，PBL の拘束状態によっては，貫通鉄筋が無い場合であっても，相当
の変形性能を有していることがある．そこで，複合構造標準示方書に示されている貫通鉄筋を有する PBL の
せん断力－ずれ変位関係式を参考とし，ポストピーク挙動を表現する式(5.3.3)を併用する．0  1 / (5.3.2)   1 / 1 (5.3.3) 
ここに，Vps : 孔あき鋼板ジベルの孔 1 個あたりのせん断力 (N) 
δps : ずれ変位 (mm) 
δps0 : 最大せん断力時のずれ変位 (mm) 
δpsu : 終局ずれ変位 (mm) 
α, β, γ : 係数
また，最大せん断力時のずれ変位 δps0および係数 α, β, γ は，以下に示す式より算定できる．示方書には，
貫通鉄筋を有する場合の γ の値として，2/15 が示されている． 0.006 /  (5.3.4) 
ただし，
35mm  d  60mm, 12mm  t  16mm, 2.2  d/t  5.0, 34N/mm2 f ’cd  37N/mm2 500/ /  (5.3.5)  1/3 (5.3.6) 
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(4)  スケルトンカーブの例
一例として，試験体 No.1 C-ST-PUS-1のせん断力－ずれ変位関係のスケルトンカーブを設定する．表 5.3.1
に示す 4種類の方法で係数（α, β, γ）を算定し，図 5.3.1にその結果を示した．いずれのケースにおいても，
PBLのせん断耐力 Vpsudおよび最大せん断力時のずれ変位 δps0は実験値を用いた．
C-ST-PUS-1 を例とした場合，Case.1 や Case.3 は，δps0に至るまでの実験結果の再現性が低い．実構造に配
置された PBL は，0mm～δps0の範囲で使用されることが多いため，載荷初期の再現性が低いことは実用上問
題がある．一方，Case.2や Case.4は，比較的良好に実験結果が再現できている．
表 5.3.1 検討ケース
α β γ
Case.1 複合構造標準示方書 複合構造標準示方書 複合構造標準示方書
Case.2 回帰分析 複合構造標準示方書 回帰分析
Case.3 複合構造標準示方書 回帰分析 回帰分析
Case.4 回帰分析 回帰分析 回帰分析
図 5.3.1 スケルトンカーブの設定例
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C-ST-PUS-1 実験結果
Case.1
Case.2
Case.3
Case.4
Vps=Vpsud×{1-exp(-α×δps/d)}β
Vps=Vpsud×{1-exp(-α×δps/d)}β+Vpsud×{γ(1-δps/δps0)}
Vpsud = 187.8 kN
δps0 = 8.1 mm
α β γ
Case.1 54.2 0.333 0.133
Case.2 12.0 0.333 0.120
Case.3 54.2 0.788 0.153
Case.4 18.8 0.461 0.136
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5.3.2  塑性点の予測
まず，岡村・前川ら [10], [11] が提案した応力－ひずみ関係の構成則のように，履歴挙動を支配する剛性
（PBLではずれ剛性）と損傷の進行を表現する破壊パラメータで PBLの履歴挙動が表現できるかを検討した．
本検討では，過去に経験した最大のずれ変位を経験最大ずれ変位（δmax: Maximum slip displacement 
experienced）と定義する．また，除荷点（ul）と塑性点（pl）を結ぶ直線の傾きをずれ剛性 E と定義し（図
5.3.2），各履歴ループのずれ剛性と最大のずれ剛性との比を破壊パラメータ K0と定義する（図 5.3.3）．PBL
の初期剛性は，孔あき鋼板とコンクリート間の初期付着の影響を受けるため，試験毎の値のばらつきが大き
い．そこで，各試験体の最大のずれ剛性を破壊パラメータ K0算出時に用いた．
本検討には，貫通鉄筋を有さない載荷パターン Aの実験データ（試験体 No. 01~08, 14~17）を用いた．実
験データの最大せん断力時のずれ変位 δps0の範囲は，1.31～11.75mmとばらつきが大きい．そこで，経験最大
ずれ変位 δmaxを δps0で除して無次元化した．
E－δmax/δps0関係を図 5.3.4に，K0－δmax/δps0関係を図 5.3.5に示す．Eや K0と δmax/δps0の間には，相関性が見
られない．δmax/δps0以外にも，パラメータを変えて様々な分析を試みたが，Eや K0に関する有意な相関関係を
見出すことはできなかった．
図 5.3.2 ずれ剛性 Eの定義 図 5.3.3 破壊パラメータ K0の定義の例
図 5.3.4 E－δmax/δps0関係 図 5.3.5 K0－δmax/δps0関係
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図 5.3.6に示すように，経験最大ずれ変位 δmaxは，弾性ずれ変位 δe（Elastic slip displacement）と塑性ずれ変
位 δp（Plastic slip displacement）の和で表すことができる．繰返しの荷重履歴を受けると，PBLのせん断破壊
面の劣化損傷が進行し，経験最大ずれ変位に占める塑性ずれ変位の割合が増加していくことが予測される．
そこで，図 5.3.7に示すように，表 5.2.7に示した静的載荷試験について，塑性ずれ変位と経験最大ずれ変位
の比 δp/δmaxと δmax/δps0の関係を整理した．同図より，δp/δmaxと δmax/δps0の関係は，指数関数で表現可能である
ことが分かった．
以上の結果から，式(5.3.7)を用いることにより，PBL の諸元や載荷パターンによらず，経験最大ずれ変位
に対応する塑性ずれ変位 δpを算定することができる．ここで，係数 κ，λは，図 5.3.7の値を丸めて用いるこ
とにした．  1 (5.3.7) 
ここに，
δp : 塑性ずれ変位 (mm) 
δmax : 経験最大ずれ変位 (mm) 
δps0 : 最大せん断力時のずれ変位 (mm) 
κ : 実験パラメータ (= 2.8) 
λ : 実験パラメータ (= 0.5) 
図 5.3.6 弾性ずれ変位 δeと塑性ずれ変位 δpの定義
図 5.3.7 δp/δmax－δmax/δps0関係
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5.3.3  除荷履歴
PBL の除荷時のせん断力－ずれ変位関係は，滑らかな曲線を描く．除荷を線形モデルで簡易に表現してし
まうと，除荷・再載荷に伴うエネルギー消費を考慮することができない．そこで本検討では，除荷時の履歴
挙動を実際の現象に類似させ，塑性点を指向する曲線とすることにより，除荷・再載荷に伴うエネルギー消
費を表現する．
除荷曲線の検討に際しては，表 5.2.7 に示した実験データを用いた．様々な形状の履歴挙動を統一して扱
うため，除荷点（ul）と塑性点（pl）を基準として，次式でせん断力－ずれ変位関係を無次元化した．ここで
いう除荷点（ul）は，完全除荷・完全再載荷の除荷点（ul-1），部分除荷・部分再載荷の内部除荷点（in）の両
方を網羅したものである．  (5.3.8) 
 (5.3.9) 
－ 関係の例を図 5.3.8 に示す．除荷履歴は，ζ の値を指数とする冪関数で表現することとし，各除荷
履歴の ζの値を回帰分析で求めた．載荷パターン Cは，除荷点（pl）と内部除荷点（in）からのそれぞれの除
荷について ζを求めた．
本検討で求めた ζのヒストグラムを図 5.3.9に示す．ζの値は，1.75～3.00の範囲で高い頻度を示す一方で，
最大は 6に近く，広い範囲に分布する．そこで本検討では，中央値を丸めた 2.5を ζの値として採用すること
にした．
図 5.3.8 － 関係の例 図 5.3.9 ζのヒストグラム
以上の検討結果を踏まえ，除荷点のずれ変位δplを塑性ずれ変位δpに置き換え，除荷履歴を次式で表現する． (5.3.10) 
ここに，
ζ : 実験パラメータ (= 2.5) 
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5.3.4  再載荷履歴
本検討では，再載荷を経験最大ずれ変位 δmaxと経験最大ずれ変位のせん断力 Vmaxを指向する直線で表現す
る．ここで，再載荷を開始する位置のずれ変位とせん断力は，δ0（Current slip displacement），V0（Current shear 
force）と定義する．任意点からの再載荷挙動は，図 5.3.10 のように表現されるため，再載荷時のずれ剛性
Erは式(5.3.11)で求めることができる．
図 5.3.10 再載荷時のずれ剛性 Er
 (5.3.11) 
ここに，
Er : 再載荷時のずれ剛性 (kN/mm) 
V0 : 再載荷を開始するせん断力 (kN) 
δ0 : 再載荷を開始するずれ変位 (mm) 
δps (mm)
V
ps
(k
N
) Er (kN/mm)
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5.4  荷重繰返しの影響
5.4.1  用語の定義
第 3章および第 4章の実験結果より，繰返し荷重を受ける PBLは，ずれ剛性の変化は小さく，塑性ずれ変
位が累積していく傾向を示すことが確認されている．PBL の疲労試験におけるせん断力－ずれ変位関係の例
を図 5.4.1に示す．以後は，図 5.4.1に示すように，荷重繰返しによって生じた 1サイクルあたりの塑性ずれ
変位の増加量を Δδpと呼び，荷重範囲を ΔVpと呼ぶことにする．
図 5.4.1 疲労載荷試験におけるせん断力－ずれ変位関係の例（C-FA-PUS-1）
5.4.2 Δδpの予測式
Δδpの予測式を構築するにあたり，改めて既往の疲労載荷試験の実験条件と実験結果を表 5.4.1に整理する．
荷重条件は，荷重範囲と PBL のせん断耐力の比として ΔVps/Vpsudで表される．C-FA-PUS-1，C-FA-1 は，それ
ぞれ繰返し数が N=467，N=350,000 で疲労破壊に至ったが，他の試験体は実験の繰返し数では破壊に至って
いない．
表 5.4.1 実験条件および実験結果（疲労載荷試験）
試験体
No. 
試験体名
ΔVps/Vpsud 
(---) 
ΣN
(cycles) 
試験終了時
の状態
木作ら
（第 3章）
21 C-FA-PUS-1 0.70 467 破壊
22 C-FA-PUS-2 0.60 2,000,000 未破壊
木作ら
（第 3章）
23 C-FA-1 0.80 350,000 破壊
24 C-FA-2 0.70 3,000,000 未破壊
25 C-FA-3 0.60 3,000,000 未破壊
木作ら
（第 3章）
26 CY-FA-PUS-2 0.60 10,000 未破壊
27 CY-FA-PUS-4 0.60 2,000,000 未破壊
平ら [9] 28 P-F1 0.38 2,100,000 未破壊
1サイクルあたりの塑性ずれ変位の増加量 Δδpは，経験最大ずれ変位 δmax，繰返し数 N，荷重範囲と PBLの
せん断耐力の比 ΔVps/Vpsudの影響を受けることが予想される．参考に，表 5.2.8に示した実験の結果について，
Δδp－δmax関係と Δδp－N関係を図 5.4.2および図 5.4.3に整理する．Δδp－δmax関係は，試験体毎の相関性は見
0
100
200
300
400
0 1 2 3 4 5
V p
s
(k
N
)
δps (mm)
Δδp
ΔV
p
140
られるが，全体的なばらつきは大きいことが分かる．Δδp－N関係からは，繰返し数をパラメータに含めるこ
とで，様々な試験の結果を統一して扱える可能性が示唆された．
図 5.4.2について，N=467で疲労破壊に至った C-FA-PUS-1に着目すると，初期の N=10の時点では Δδpが
5.16×10-2mm であるが，変位 δmaxの増加に伴って一度 2.68×10-2mm（N=200）まで減少した後，再び 6.20×
10-1mm（N=450）まで増加する挙動を示す．こうした挙動は，圧縮コンクリートの構成則において，荷重繰
返しによる損傷進展の程度が変動することと似ている [12]．
検討の結果，図 5.4.4 に示すように，δmax，N，ΔVps/Vpsudをパラメータとした式(5.4.1)で，Δδpを予測できる
ことが明らかとなった．この式では，Δδpが一度減少するところまでは表現できるが，疲労破壊直前に Δδpが
増大することは表現できない．この点と変動荷重の扱いは今後の課題である．
図 5.4.2 Δδp－δmax関係 図 5.4.3 Δδp－N関係
図 5.4.4 Δδpの予測モデル
 3 / (5.4.1) 
ここに，
Δδp : 1サイクルあたりの塑性ずれ変位の増加量 (mm) 
ρ : 実験パラメータ (=0.75) 
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5.4.3 Δδpの導入
式(5.3.11)に示した再載荷時のずれ剛性を Δδpに応じて低減することにより，塑性ずれ変位の進展を考慮す
る．この場合，Δδp の影響を考慮した再載荷時のずれ剛性は式(5.4.2)で表される．よって，Δδp の影響を考慮
した再載荷履歴は式(5.4.3)で表現できることになる．
  (5.4.2) 
ここに，
Er : 再載荷時のずれ剛性 (kN/mm) 
V0 : 再載荷を開始するせん断力 (kN) 
δ0 : 再載荷を開始するずれ変位 (mm) 
   (5.4.3) 
ここまでに示した荷重繰返しの影響を考慮した履歴モデルを用いることにより，疲労載荷試験のように部
分除荷・部分再載荷を繰り返す場合であっても，図 5.4.5のような履歴挙動の表現が可能となる．
図 5.4.5 荷重繰返しの影響を考慮した履歴モデルの例
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5.5  正負交番履歴への拡張
5.5.1  載荷試験データ
3.3.5に示した正負交番載荷試験（C-ST-REV）のせん断力－ずれ変位関係を図 5.5.1へ再掲する．同図では，
試験体に載荷した鉛直下向きの荷重およびずれ変位を負，上向きの荷重・ずれ変位を正と定義している．
負側の最大せん断力は-190.9kN（10cycle，δps0=-10.6mm），正側の最大せん断力は 358.8kN（9cycle，δps0=8.0mm）
である．負側の最大せん断力に達した後は，全体的にせん断力が低下するとともに，せん断力が上昇と下降
を繰り返す複雑な挙動を示す．このことから，正負交番載荷を受けた場合には，1 方向の載荷に比べて，最
大せん断力に達した後のせん断破壊面の劣化が促進されることが理解できる．ピーク後の履歴は複雑な挙動
を示すため，本検討では 9cycleまでの履歴挙動に着目することにした．
初期の履歴挙動に着目すると，正負間を移動する際は，通常の除荷と同様の挙動でせん断力 Vpsが低下した
後，原点を通って逆側に移動する傾向を示すことが分かる．こうした挙動は，復元力特性として一般的に用
いられる Slip model（図 5.5.2）に類似している．厳密に言えば，正負間を移動する際に若干のせん断力を保
持しているが，その値は概ね 5kN以下であるため無視することにした．また，他に特徴的な点として，正負
間を移動した後は，スケルトンカーブ上の経験最大ずれ変位 δmaxを指向することが挙げられる．
(a) 全体 (b) 原点付近を拡大
図 5.5.1 正負交番載荷試験（C-ST-REV）のせん断力－ずれ変位関係
図 5.5.2 Slip modelの一例
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5.5.2  再載荷履歴
図 5.5.3において，1方向載荷と正負交番載荷の再載荷履歴を比較する．正負交番載荷では，原点から大き
な弧を描きながら荷重が増加することが理解できる．この独特の挙動を表現するため，図 5.5.3 に示すよう
に，再載荷時に除荷点（ul）と同一のせん断力に達した点を ul-2 と定義する．ul-2 を用いて，これまでと同
様に式(5.5.1)および式(5.5.2)によって再載荷履歴を無次元化したものを図 5.5.4 に示す．この結果を用いて，
正負交番載荷の再載荷履歴を式(5.5.3)に示す冪関数で表現する．
図 5.5.3 1方向載荷と正負交番載荷の再載荷履歴
図 5.5.4 正負交番載荷の無次元化した再載荷履歴
 (5.5.1) 
 (5.5.2) 
  (5.5.3) 
ここに，
ν : 実験パラメータ (= 5.5) 
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5.5.3  正負交番載荷に対応した履歴構成則
前述の正負交番載荷試験の分析を踏まえ，PBL のせん断伝達特性に関する構成則のルールを以下のように
定める．本モデルでは，簡易な表現を目的とし，最大せん断力に達した後のせん断破壊面の劣化の影響は考
慮せず，また正負間を移動する際のせん断力は 0kNとする．
① スケルトンカーブには，式(5.3.2)および式(5.3.3)を用いる．
② 再載荷時に Vpsがスケルトンカーブまで達した時は，スケルトンカーブ上を進む．
③ 除荷は式(5.3.10)で表現する．
④ 正負間を移動する際は，常に原点を通過する．
⑤ 再載荷は式(5.4.3)で表現されるが，原点を通過した直後の再載荷には式(5.5.3)を用いる．
上記ルールに基づいた履歴構成則を用いた一例として，正負交番載荷の履歴挙動を図 5.5.5に示す．
図 5.5.5 正負交番載荷時の履歴モデル
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5.6  履歴構成則の検証
5.6.1  一方向載荷および正負交番載荷
予測モデルの妥当性を検証するため，一方向載荷および正負交番載荷について実験と予測モデルのせん断
力－ずれ変位関係を比較した．その結果を図 5.6.1および図 5.6.2に示す．一方向載荷は，完全除荷・完全再
載荷の Y2-FU-FL試験体，部分除荷・完全再載荷の Y2-PU-FL試験体，完全除荷・部分再載荷の Y2-FU-PL試
験体の 3 体，正負交番載荷は C-ST-REVの 1 体を対象とした．いずれも全体的な挙動を表現できているが，
再載荷でスケルトンカーブに到達する位置（再載荷の指向点）については改善の余地がある．現在は，Δδp
の予測式を疲労載荷試験の結果のみを用いて構築している．一方向載荷の実験結果を含めて Δδp 予測式を再
構築することで，さらに精度を向上できる可能性があり，この点は今後の課題である．
(a) 完全除荷・完全再載荷
（Y2-FU-FL）
(b) 部分除荷・完全再載荷
（Y2-PU-FL）
(c) 完全除荷・部分再載荷
（Y2-FU-PL）
図 5.6.1 一方向載荷に対する検証
図 5.6.2 正負交番載荷に対する検証（C-ST-REV）
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5.6.2  繰返し載荷
予測モデルの精度を検証するため，図 5.6.3で実験と式(5.4.1)で表現される予測モデルの Δδp－δmax関係を
比較する．PBLは，孔内の粗骨材の影響により，せん断耐力に個体差が存在する．よって，疲労試験前に荷
重範囲とせん断耐力の比を正確に定義することはできない．このことにより，実験と予測モデルの間に乖離
が見られるケースが存在するが，全体的には複雑な実験の結果を良好に再現できていることが伺える．
C-FA-PUS-1の再現性が低いのは，疲労破壊直前のずれ変位の急増を予測モデルで考慮していないためである．
(1) C-FA-PUS-1 (2) C-FA-PUS-2 
(3) C-FA-1 (4) C-FA-2 
(5) C-FA-3 (6) CY-FA-PUS-2 
図 5.6.3 実験値と Δδp予測式の比較
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(7) CY-FA-PUS-4 (8) P-F1 
(9) P-F2  
図 5.6.3 実験値と Δδp予測式の比較（続き）
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5.7  第 5章のまとめ
本章では，除荷・再載荷を含む載荷試験の結果と既往研究のデータを用いて，以下の特徴を有する PBLの
せん断伝達特性に関する履歴構成則を構築した．
1) パラメータを都度設定することなく，様々な諸元の PBLを扱える構成則とした．
2) 繰返しの載荷履歴による損傷の進展（塑性ずれ変位の増加）の影響を構成則に取り入れた．
3) 疲労載荷試験のように，部分除荷・部分再載荷を繰り返す履歴挙動の表現を可能とした．
4) 正負交番の載荷履歴の表現を可能にした．
以上より，これまで表現できなかった PBL の履歴挙動のモデル化が可能になった．本構成則の適用範囲を以下に
示す．
静的載荷試験： 孔径 φ=50～75mm，板厚 t=6.5～20mm，コンクリートの圧縮強度 f ’c=30.1～59.5N/mm2
疲労載荷試験： 孔径 φ=30～65mm，板厚 t=6.5～12mm，コンクリートの圧縮強度 f ’c=31.2～41.3N/mm2
また，予測モデルの妥当性を検証するため，一方向載荷と正負交番載荷はせん断力－ずれ変位関係，繰返し載荷
は Δδp－δmax関係について，実験と予測モデルの履歴を比較した．その結果，履歴挙動が良好に再現できることを確
認した．Δδp予測式について，疲労破壊直前のΔδpが増大する現象を表現すること，再載荷時の指向点の精度を向上
することが今後の課題である．
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第6章  結論
6.1  研究成果のまとめ
本研究では，鋼コンクリート複合構造の非線形有限要素解析で問題となる異種材料の境界面およびずれ止
めに着目し，特に未解決である PBLの諸問題に焦点をあてた検討を実施した．以下に，序論で掲げた研究課
題と対比しながら，本研究の各章で得た知見，成果を整理する．
第 1章
鋼コンクリート複合構造の解析およびずれ止め（頭付きスタッド，孔あき鋼板ジベル）に関する既往の研
究について調査し，現状の技術課題を抽出した．頭付きスタッドの既存のせん断耐力推定式について，パラ
メトリックスタディによって，各パラメータがせん断耐力に及ぼす影響を示した．非線形有限要素解析に用
いる頭付きスタッドのずれモデルを決定するため，既往のせん断耐力の推定式とせん断力－ずれ変位関係の
妥当性を評価した．本検討の結果，いずれの推定式もせん断耐力の実験値を精度良く評価できることを示し
た．また，複合構造標準示方書に記載されている頭付きスタッドのせん断耐力－ずれ変位関係は，実験結果
を良好に再現することを確認した．
さらに，鋼とコンクリート境界面のせん断付着強度について，支圧力 0N/mm2 の条件下で行われた実験の
データを整理し，コンクリートの圧縮強度と防錆処理の仕様からせん断付着強度が求められる近似式を提示
した．そして，鋼板が無処理ブラスト処理の場合は，摩擦係数が 0.50，無機ジンクリッチペイントの場合は
0.62，エッチングプライマーの場合は 0.27～0.42が適当であることを示した．
第 2章
研究課題① 鋼コンクリート複合構造の有限要素解析における技術課題の抽出
合成床版を模擬した静的載荷試験および定点疲労載荷試験を実施し，その破壊挙動と終局耐力を把握する
とともに，繰返し作用下における合成床版の力学挙動について検討した．また，非線形有限要素解析で載荷
試験を再現し，鋼コンクリート複合構造の非線形有限要素解析に関する技術課題を整理した．底鋼板および
補剛材に剥離剤を塗布して試験体を製作したが，実験結果にコンクリートの付着の影響が現れ，実験と解析
の結果が乖離する一因となった．ずれ止めを線形ジョイント要素でモデル化した解析では，荷重－支間中央
たわみ関係および各部位のひずみの実験結果を良好に再現できたように思われたが，相対ずれ変位は実験と
解析で乖離しており，実現象を再現できたわけではなかった．以上の結果から，鋼コンクリート複合構造の
破壊挙動を非線形有限要素解析で再現するための課題として，鋼とコンクリート間の初期付着を適切に表現
する必要があること，ずれ止め部の非線形的な挙動を正確に表現する必要があることを示した．
第 3章
研究課題② 拘束状態が PBLのせん断耐力およびせん断力－ずれ変位関係に及ぼす影響の把握
研究課題③ 正負交番作用を受ける PBLのずれ挙動の把握
研究課題④ PBLの疲労試験データの取得と S-N曲線の提案
上記の研究課題を達成するため，孔あき鋼板とコンクリートブロックの相対ずれによって生じる押し広げ
力を拘束する目的で，試験体の側面を鋼板で拘束した載荷試験を実施した．実験の結果，側面拘束や開き止
めを有さないケースであっても，せん断力が急低下する挙動を示すことはないことが確認された．また，せ
ん断破壊面の平滑化の進行には，せん断耐力の大きさが影響を与えることを示した．
正負交番作用を受ける PBLは，孔内コンクリートのせん断破壊面において，凹凸の一部が破壊されること
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と，別の箇所で新たな噛み合わせが発生することにより，せん断力が上昇と下降を繰り返す複雑な挙動を示
すことを明らかにした．
疲労載荷試験では，同じ荷重振幅で載荷した場合であっても，疲労寿命が 4 オーダー異なる場合があるこ
とが確認された．この点は，PBLのせん断力のばらつきにより，想定した荷重範囲とせん断耐力の比（R/Q）
で載荷できていなかったことが原因だと考察した．また，疲労載荷試験と既往の疲労試験結果を整理し，限
られた実験データの数ではあるが，片対数と両対数の設計 S-N曲線を提示した．
第 4章
研究課題⑤ PBLのせん断抵抗メカニズムの解明
研究課題⑥ PBLの最大せん断力のばらつき程度の把握
研究課題⑦ 孔内の粗骨材が PBLのせん断耐力およびせん断力－ずれ変位関係に及ぼす影響の把握
PBL 試験体の内部で起こっている現象を確認し，上記研究課題を達成するため，既往研究とは異なるアプ
ローチ，具体的には途中止め試験や X線 CT，3Dスキャナを活用した実験的な検討を実施した．
拘束力が作用する PBLについて，静的載荷や疲労載荷を途中で止めてせん断破壊面を観察し，せん断抵抗
メカニズムを明らかにした．この結果から，孔内コンクリートは，まず片面のひび割れが貫通し，次いでも
う一方の面にひび割れが進展するという仮説を得た．また，高い拘束力が作用する PBLでは，粗骨材やモル
タルペーストで形成された最後の凸部が破壊する時に最大せん断力を示すことを確認した．こうした知見か
ら，拘束力が作用する PBLのせん断抵抗メカニズムを 4段階に区分して提示した．
次に，載荷試験の前に試験体の X線 CT撮影を行うとともに，15体の載荷試験を実施した．この実験およ
び観察の結果から，同じ孔径，板厚の PBLであっても，最大せん断力のばらつきは大きく，最大せん断力が
2倍近く異なる場合もあることを示した．この現象の原因は，ジベル孔内の粗骨材にあることを明らかにし，
PBLの最大せん断力の具体的な変動係数（16.7%）も提示した．また，試験後のジベル孔周辺の観察結果から，
上側二面下側一面せん断破壊は，二面せん断破壊を生じた後に，孔内コンクリートの上部が損傷することで
起こることを明らかにした．
第 5章
研究課題⑧ PBLの履歴構成則の構築
載荷パターンをパラメータとした孔あき鋼板ジベルの押抜き試験の結果と既往研究の実験結果に基づき，
せん断伝達特性に関する履歴構成則を構築した．本構成則の特徴は，実験パラメータを都度設定することな
く様々な諸元の PBLを扱えること，繰返し載荷の影響による 1サイクルあたりの塑性ずれ変位の増加量を規
定したことにより，繰返し作用を受ける PBLのずれ挙動を表現できること，Slip型のモデルで正負交番載荷
の影響を考慮できることである．また，予測モデルの妥当性を検証するため，実験と予測モデルの履歴を比較し，
履歴挙動が良好に再現できることを確認した．
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6.2  成果の活用例
本研究の結果，同じ孔径，孔あき鋼板の板厚の PBLであっても，ジベル孔内の粗骨材の影響によって，せ
ん断耐力が 2倍近く異なる場合があることが確認された．また，コンクリート圧縮強度の変動係数が 1.9%程
度であるのに対して，実験データの数は限られるが，PBL（孔径 60mm，板厚 9mm）のせん断耐力の変動係
数は，はるかに大きい 16.7%であった．このような耐力のばらつきが大きい部材を設計でどう取り扱うかは，
今後の鋼コンクリート複合構造の強度評価をするうえで重要な問題となる．本研究においては，PBL のせん
断耐力が正規分布を示すかを確認できていないが，せん断耐力には実験で得た平均値を用い，標準偏差を考
慮して 95%または 99%信頼区間から部材係数を設定する方法が考えられる．または，安全側の配慮として，
実験で得たせん断耐力の下限値を設計に用いる方法も考えられる．
一方，実現象を再現する際には，実験で得たせん断耐力の平均値を用いた方が，高い精度が得られると考
えられる．また，変動係数を踏まえて個々の PBLの耐力をあえてばらつかせ，これによる部材への影響を検
討する使用法も想定される．ただし，貫通鉄筋を有する場合や，多数の PBL が並んで配置される場合には，
こうしたジベル孔内の粗骨材の大きさや数によるせん断耐力のばらつきは，ある程度は緩和されるものと考
える．
鋼桁とコンクリート橋脚の接合部
出典：土木学会，最新複合構造の現状と分析－性能照査型設計法
に向けて－，複合構造レポート 02，2008 
ハイブリットケーソン
出典：株式会社 IHI，釜石港湾口地区向けケーソンを受注，
2012.5.24，https://www.ihi.co.jp/ihi/all_news/2012/infrastructure 
_offshore/2012-5-24/index.html，最終検索日 2018.1.26
図 6.2.1 正負交番作用や繰返し作用を受ける鋼コンクリート複合構造の一例
本研究で構築した PBLの履歴構成則は，本研究で採り上げた合成床版だけではなく，正負交番や繰返しの
作用を受ける鋼桁と床版の接合部（合成桁），鋼桁と剛結するコンクリート橋脚の柱頭部，鋼桁とコンクリー
ト桁の接合部，波浪の影響を受けるハイブリットケーソン等，様々な構造物の評価に活用できる．適用が考
えられる構造物の一例を図 6.2.1に示す．大きな安全係数を考慮して設計された PBLを配置した構造物であ
れば，PBLが弾性範囲内で挙動すると考えられるため，本研究で構築した PBLの履歴構成則を適用するメリ
ットは小さい．しかし，汎用の非線形有限要素解析コードに履歴構成則を実装することで，鋼コンクリート
複合構造物の破壊に至るまでの力学挙動の把握，合成床版の輪荷重走行疲労試験の再現，実橋のような実験
が難しい大規模構造の強度評価に活用できる可能性がある．現在では，合成床版のリブを起点とする水平ひ
び割れの発生や，合成床版の押抜きせん断耐力の予測式は構築されていない．しかし，異種材料の接触面や
ずれ止めに関する研究を通じて，鋼コンクリート複合構造の非線形有限要素解析技術が進歩すれば，こうし
た諸問題の解決にも役立つものと考える．
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6.3  今後の研究課題および展望
本研究を通じて得た成果と今後の課題を図 6.3.1 に示す．本研究では，鋼コンクリート複合構造の様々な
技術課題を実験的な検討によって達成することを目指し，複合構造の各構成要素，特に PBLに関して基礎的
な研究を行った．これにより，正負交番載荷および繰返し載荷を受けた際のずれ挙動，ジベル孔内の粗骨材
が及ぼす影響，PBL のせん断耐力のばらつき程度等を明らかにした．また，正負交番作用や繰返し作用の影
響を考慮できる PBLの履歴構成則を構築した．
しかしながら，PBL のせん断抵抗メカニズムは複雑で未だ全てを解明できていない．特に粗骨材の分布が
せん断耐力とそのばらつきに及ぼす影響は，本研究で活用した X 線 CT，コンクリートの流動解析，粗骨材
の分布をコントロールした載荷試験等によって，さらにつきつめて検討することが必要だと考える．また，
同条件の載荷試験を数多くおこなって，信頼性の高い変動係数を求めることも重要である．実構造物の拘束
状態を想定した PBLのせん断耐力の推定式やせん断力－ずれ変位関係も構築すべきだと考えられる．本研究
で取り組んだ履歴構成則や S-N 曲線は，現時点では完全なものではない．疲労に関しては，変動荷重に対す
る設計法を確立していく必要がある．PBL 以外の頭付きスタッド，付着強度，摩擦係数，複合構造の非線形
有限要素解析にも未だ多くの課題が残っている．
本研究が最終的に目指しているのは，規模や構造によらず，鋼コンクリート複合構造の破壊に至るまでの
力学挙動や疲労寿命を非線形有限要素解析で予測することである．この達成に向けては，これらの残課題を
一つ一つ解決していく必要がある．鋼コンクリート複合構造分野の発展のため，今後の研究が期待される．
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図 6.3.1 本研究の成果と今後の課題
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付録1 合成床版載荷試験の結果詳細
1.1  計測結果
1.1.1 C-1試験体
(a) Dc1,Dc2 (b) Dc3,Dc4 
(c) Ds1,Ds2 (d) Ds3,Ds4 
(e) Mean(Dc1,Dc2)-Mean(Ds1~Ds4) 
図 1.1 荷重－たわみ関係
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(a) Rs1,Rs2 (b) Mean(Rs1,Rs2) 
図 1.2 荷重－相対ずれ変位関係
(a) Sb0,Sb1 (b) Sb2,Sb3 
図 1.3 荷重－底鋼板ひずみ関係
(a) Sfu0,Sfu1 (b) Sfu2,Sfu3 
図 1.4 荷重－溝形鋼上フランジひずみ
0
200
400
600
800
1000
1200
1400
-0.2 0.0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0
Lo
ad
( k
N
 )
Relative Slip (mm)
Rs1
Rs2
0
200
400
600
800
1000
1200
1400
-0.2 0.0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0
Lo
ad
( k
N
 )
Relative Slip (mm)
0
200
400
600
800
1000
1200
1400
0 1000 2000 3000 4000 5000
Lo
ad
( k
N
 )
Strain (μ)
Sb0
Sb1
0
200
400
600
800
1000
1200
1400
0 1000 2000 3000 4000 5000
Lo
ad
( k
N
 )
Strain (μ)
Sb2
Sb3
0
200
400
600
800
1000
1200
1400
-2000 -1000 0
Lo
ad
( k
N
 )
Strain (μ)
Sfu0
Sfu1
0
200
400
600
800
1000
1200
1400
-2000 -1000 0
Lo
ad
( k
N
 )
Strain (μ)
Sfu2
Sfu3
付1-2
(a) Sfl0,Sfl1 (b) Sfl2,Sfl3 
図 1.5 荷重－溝形鋼下フランジひずみ関係
(a) Sd0-1,Sd0-2 (b) Sd1-1,Sd1-2 
(c) Sd2-1,Sd2-2 (d) Sd3-1,Sd3-2 
図 1.6 荷重－鉄筋ひずみ関係
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付1-3
(a) Sc0,Sc1 (b) Sc2,Sc3 
図 1.7 荷重－コンクリート表面ひずみ関係
(a) Sc4,Sc5,Sc6 (b) Sc7 
図 1.8 荷重－コンクリート内部ひずみ関係
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付1-4
(a) Ssc1,Sst1 (b) Ssc2,Sst2 
(c) Ssc3,Sst3  
図 1.9 荷重－スタッドひずみ関係
0
200
400
600
800
1000
1200
1400
-2000 -1000 0 1000 2000
Lo
ad
( k
N
 )
Strain (μ)
Ssc1
Sst1
0
200
400
600
800
1000
1200
1400
-2000 -1000 0 1000 2000
Lo
ad
( k
N
 )
Strain (μ)
Ssc2
Sst2
0
200
400
600
800
1000
1200
1400
-2000 -1000 0 1000 2000
Lo
ad
( k
N
 )
Strain (μ)
Ssc3
Sst3
付1-5
(a) Sp1-1,Sp1-2 (b) Sp3-1,Sp3-2 
(c) Sp2-1 (d) Sp2-2 
(e) Sp2-3 (f) Sp2-4 
(g) 計測位置および方向・角度の定義
図 1.10 荷重－PBLひずみ関係 (1)  
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付1-6
(a) 最大主ひずみ εmax (b) 最小主ひずみ εmin
(c) 最大主応力 σmax (d) 最小主応力 σmin
(e) 最大主応力角度 θ (Sp2-1, Sp2-2) (f) 最大主応力角度 θ (Sp2-3, Sp2-4) 
(g) 計測位置および方向・角度の定義
図 1.11 荷重－PBLひずみ関係 (2)  
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1.1.2 C-2試験体
(a) Dc1,Dc2 (b) Dc3,Dc4 
(c) Ds1,Ds2 (d) Ds3,Ds4 
(e) Mean(Dc1,Dc2)-Mean(Ds1~Ds4) 
図 1.12 荷重－たわみ関係
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(a) Rs1,Rs2 (b) Mean(Rs1,Rs2) 
図 1.13 荷重－相対ずれ変位関係
(a) Sb0,Sb1 (b) Sb2,Sb3 
図 1.14 荷重－底鋼板ひずみ関係
(a) Sfu0,Sfu1 (b) Sfu2,Sfu3 
図 1.15 荷重－溝形鋼上フランジひずみ
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付1-9
(a) Sfl0,Sfl1 (b) Sfl2,Sfl3 
図 1.16 荷重－溝形鋼下フランジひずみ関係
(a) Sd0-1,Sd0-2 (b) Sd1-1,Sd1-2 
(c) Sd2-1,Sd2-2 (d) Sd3-1,Sd3-2 
図 1.17 荷重－鉄筋ひずみ関係
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付1-10
(a) Sc0,Sc1 (b) Sc2,Sc3 
図 1.18 荷重－コンクリート表面ひずみ関係
(a) Sc4,Sc5,Sc6 (b) Sc7 
図 1.19 荷重－コンクリート内部ひずみ関係
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付1-11
(a) Ssc1,Sst1 (b) Ssc2,Sst2 
(c) Ssc3,Sst3  
図 1.20 荷重－スタッドひずみ関係
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(a) Sp1-1,Sp1-2 (b) Sp3-1,Sp3-2 
(c) Sp2-1 (d) Sp2-2 
(e) Sp2-3 (f) Sp2-4 
(g) 計測位置および方向・角度の定義
図 1.21 荷重－PBLひずみ関係 (1)  
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(a) 最大主ひずみ εmax (b) 最小主ひずみ εmin
(c) 最大主応力 σmax (d) 最小主応力 σmin
(e) 最大主応力角度 θ (Sp2-1, Sp2-2) (f) 最大主応力角度 θ (Sp2-3, Sp2-4) 
(g) 計測位置および方向・角度の定義
図 1.22 荷重－PBLひずみ関係 (2)  
0
200
400
600
800
1000
1200
1400
-1000 -500 0 500 1000 1500 2000
Lo
ad
( k
N
 )
Strain (μ)
Sp2-1
Sp2-2
Sp2-3
Sp2-4
0
200
400
600
800
1000
1200
1400
-2000 -1500 -1000 -500 0 500 1000
Lo
ad
( k
N
 )
Strain (μ)
Sp2-1
Sp2-2
Sp2-3
Sp2-4
0
200
400
600
800
1000
1200
1400
-100 0 100 200 300 400 500
Lo
ad
( k
N
 )
Stress (N/mm2)
Sp2-1
Sp2-2
Sp2-3
Sp2-4
0
200
400
600
800
1000
1200
1400
-500 -400 -300 -200 -100 0 100
Lo
ad
( k
N
 )
Stress (N/mm2)
Sp2-1
Sp2-2
Sp2-3
Sp2-4
0
200
400
600
800
1000
1200
1400
-180 -90 0 90 180
Lo
ad
( k
N
 )
Angle of the maximum principal stress (degree)
Sp2-1
Sp2-2
0
200
400
600
800
1000
1200
1400
-180 -90 0 90 180
Lo
ad
( k
N
 )
Angle of the maximum principal stress (degree)
Sp2-3
Sp2-4
付1-14
1.1.3 C-3試験体
(a) Dc1,Dc2 (b) Dc3,Dc4 
(c) Ds1,Ds2 (d) Ds3,Ds4 
(e) Mean(Dc1,Dc2)-Mean(Ds1~Ds4) 
図 1.23 荷重－たわみ関係
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(a) Rs1,Rs2 (b) Mean(Rs1,Rs2) 
図 1.24 荷重－相対ずれ変位関係
(a) Sb0,Sb1 (b) Sb2,Sb3 
図 1.25 荷重－底鋼板ひずみ関係
(a) Sfu0,Sfu1 (b) Sfu2,Sfu3 
図 1.26 荷重－溝形鋼上フランジひずみ
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(a) Sfl0,Sfl1 (b) Sfl2,Sfl3 
図 1.27 荷重－溝形鋼下フランジひずみ関係
(a) Sd0-1,Sd0-2 (b) Sd1-1,Sd1-2 
(c) Sd2-1,Sd2-2 (d) Sd3-1,Sd3-2 
図 1.28 荷重－鉄筋ひずみ関係
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(a) Sc0,Sc1 (b) Sc2,Sc3 
図 1.29 荷重－コンクリート表面ひずみ関係
(a) Sc4,Sc5,Sc6 (b) Sc7 
図 1.30 荷重－コンクリート内部ひずみ関係
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付1-18
(a) Ssc1,Sst1 (b) Ssc2,Sst2 
(c) Ssc3,Sst3  
図 1.31 荷重－スタッドひずみ関係
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(a) Sp1-1,Sp1-2 (b) Sp3-1,Sp3-2 
(c) Sp2-1 (d) Sp2-2 
(e) Sp2-3 (f) Sp2-4 
(g) 計測位置および方向・角度の定義
図 1.32 荷重－PBLひずみ関係 (1)  
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(a) 最大主ひずみ εmax (b) 最小主ひずみ εmin
(c) 最大主応力 σmax (d) 最小主応力 σmin
(e) 最大主応力角度 θ (Sp2-1, Sp2-2) (f) 最大主応力角度 θ (Sp2-3, Sp2-4) 
(g) 計測位置および方向・角度の定義
図 1.33 荷重－PBLひずみ関係 (2)  
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1.2  試験体のひび割れ状況
1.2.1 C-1試験体（外表面）
(a) 400kN載荷後
(b) 600kN載荷後
(c) 800kN載荷後
(d) 試験終了後
図 2.1 ひびわれ状況（C-1正面側）
(a) 400kN載荷後 (b) 600kN載荷後
(c) 800kN載荷後 (d) 試験終了後
図 2.2 ひびわれ状況（C-1左側）
付1-22
(a) 400kN載荷後
(b) 600kN載荷後
(c) 800kN載荷後
(d) 試験終了後
図 2.3 ひびわれ状況（C-1背面側）
(a) 400kN載荷後 (b) 600kN載荷後
(c) 800kN載荷後 (d) 試験終了後
図 2.4 ひびわれ状況（C-1右側）
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1.2.2 C-2試験体（外表面）
(a) 400kN載荷後
(b) 600kN載荷後
(c) 800kN載荷後
(d) 試験終了後
図 2.5 ひびわれ状況（C-2正面側）
(a) 400kN載荷後 (b) 600kN載荷後
(c) 800kN載荷後 (d) 試験終了後
図 2.6 ひびわれ状況（C-2左側）
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(a) 400kN載荷後
(b) 600kN載荷後
(c) 800kN載荷後
(d) 試験終了後
図 2.7 ひびわれ状況（C-2背面側）
(a) 400kN載荷後 (b) 600kN載荷後
(c) 800kN載荷後 (d) 試験終了後
図 2.8 ひびわれ状況（C-2右側）
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1.2.3 C-3試験体（外表面）
(a) N=1 
(b) N=1,000 
(c) N=10,000 
(d) N=100,000 
(e) N=1,000,000 
(f) N=2,000,000 
図 2.9 ひびわれ状況（C-3正面側）
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(a) N=1 (b) N=1,000 
(c) N=10,000 (d) N=100,000 
(e) N=1,000,000 (f) N=2,000,000 
図 2.10 ひびわれ状況（C-3左側）
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(a) N=1 
(b) N=1,000 
(c) N=10,000 
(d) N=100,000 
(e) N=1,000,000 
(f) N=2,000,000 
図 2.11 ひびわれ状況（C-3背面側）
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(a) N=1 (b) N=1,000 
(c) N=10,000 (d) N=100,000 
(e) N=1,000,000 (f) N=2,000,000 
図 2.12 ひびわれ状況（C-3右側）
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1.2.4 C-1試験体（切断面）
(a) ブロック 1, 2, 3側
(b) ブロック 4, 5, 6側
図 2.13 ひび割れ状況（C-1，ライン 1）
図 2.14 ひび割れ状況（C-1，ライン 2）
図 2.15 ひび割れ状況（C-1，ライン 3）
図 2.16 ひび割れ状況（C-1，ライン 4）
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1.2.5 C-3試験体（切断面）
(a) ブロック 1, 2, 3側
(b) ブロック 4, 5, 6側
図 2.17 ひび割れ状況（C-3，ライン 1）
図 2.18 ひび割れ状況（C-3，ライン 2）
図 2.19 ひび割れ状況（C-3，ライン 3）
図 2.20 ひび割れ状況（C-3，ライン 4）
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1.3  試験体のひび割れ観察写真
1.3.1 C-1試験体（外表面）
写真 3.1 ひびわれ観察写真（C-1正面側）
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写真 3.2 ひびわれ観察写真（C-1背面側）
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写真 3.3 ひびわれ観察写真（C-1左側）
写真 3.4 ひびわれ観察写真（C-1右側）
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1.3.2 C-2試験体（外表面）
写真 3.5 ひびわれ観察写真（C-2正面側）
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写真 3.6 ひびわれ観察写真（C-2背面側）
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写真 3.7 ひびわれ観察写真（C-2左側）
写真 3.8 ひびわれ観察写真（C-2右側）
付1-37
1.3.3 C-3試験体（外表面）
写真 3.9 ひびわれ観察写真（C-3正面側）
写真 3.10 ひびわれ観察写真（C-3背面側）
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写真 3.11 ひびわれ観察写真（C-3左側）
写真 3.12 ひびわれ観察写真（C-3右側）
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1.3.4 C-1試験体（切断面）
(a) 左側
(b) 正面側
(c) 右側
写真 3.13 ひびわれ観察写真（C-1，ブロック 1）
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(a) 左側
(b) 正面側
(c) 右側
写真 3.14 ひびわれ観察写真（C-1，ブロック 2）
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(a) 左側
(b) 正面側
写真 3.15 ひびわれ観察写真（C-1，ブロック 3）
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(a) 左側
(b) 背面側
写真 3.16 ひびわれ観察写真（C-1，ブロック 4）
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(a) 左側
(b) 背面側
(c) 右側
写真 3.17 ひびわれ観察写真（C-1，ブロック 5）
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(a) 左側
(b) 背面側
(c) 右側
写真 3.18 ひびわれ観察写真（C-1，ブロック 6）
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1.3.5 C-3試験体（切断面）
(a) 左側
(b) 正面側
(c) 右側
写真 3.19 ひびわれ観察写真（C-3，ブロック 1）
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(a) 左側
(b) 正面側
(c) 右側
写真 3.20 ひびわれ観察写真（C-3，ブロック 2）
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(a) 左側
(b) 正面側
写真 3.21 ひびわれ観察写真（C-3，ブロック 3）
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(a) 左側
(b) 背面側
写真 3.22 ひびわれ観察写真（C-3，ブロック 4）
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(a) 左側
(b) 背面側
(c) 右側
写真 3.23 ひびわれ観察写真（C-3，ブロック 5）
付1-50
(a) 左側
(b) 背面側
(c) 右側
写真 3.24 ひびわれ観察写真（C-3，ブロック 6）
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付録2 履歴構成則の検討に用いた PBLのせん断力－ずれ変位関係
No. 01: C-ST-PUS-1 No. 02: C-ST-PUS-2 
No. 03: C-ST-PUS-3 No. 04: F0-T5-FF 
No. 05: F0-T3.7-FF No. 06: A-FF-1 
図 2.1 せん断力－ずれ変位関係
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No. 07: A-FF-4-M No. 08: B-FF-5-M 
No. 09: F0-T5-FP No. 10: C-FP-3 
No. 11: A-FP-5-M No. 12: D-LCL-1 
No. 13: D-LCL-2 No. 14: D6-3 
図 2.1 せん断力－ずれ変位関係（続き）
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No. 15: D6-4 No. 16: P1-c 
No. 17: P2-250-c No. 18: CP-1-3 
No. 19: CP-2-3 No. 20: CP-3-3 
図 2.1 せん断力－ずれ変位関係（続き）
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付録3 X線 CTによる孔内画像
3.1  計測結果
付録 3には，ジベル孔内の X線 CT画像を整理する．第 4章に示した正面図（FV: Front View）の他に，10mm
の間隔でスライスした側面図（SV: Side View）および平面図（PV: Plan View）を示す．各断面の画像には，
図 3.1に定義する番号を振る．
図 3.1 断面番号の定義
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3.2  孔内画像
3.2.1 A-1試験体
FV1 (y=-4.5mm) FV2 (y=4.5mm) 
SV1 (x=-20mm) SV2 (x=-10mm) 
SV3 (x=0mm) SV4 (x=10mm) 
図 3.2 A-1試験体孔内画像 (1) 
付3-2
SV5 (x=20mm) PV1 (z=-20mm) 
PV2 (z=-10mm) PV3 (z=0mm) 
PV4 (z=10mm) PV5 (z=20mm) 
図 3.3 A-1試験体孔内画像 (2) 
付3-3
3.2.2 A-2試験体
FV1 (y=-4.5mm) FV2 (y=4.5mm) 
SV1 (x=-20mm) SV2 (x=-10mm) 
SV3 (x=0mm) SV4 (x=10mm) 
図 3.4 A-2試験体孔内画像 (1) 
付3-4
SV5 (x=20mm) PV1 (z=-20mm) 
PV2 (z=-10mm) PV3 (z=0mm) 
PV4 (z=10mm) PV5 (z=20mm) 
図 3.5 A-2試験体孔内画像 (2) 
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3.2.3 A-3試験体
FV1 (y=-4.5mm) FV2 (y=4.5mm) 
SV1 (x=-20mm) SV2 (x=-10mm) 
SV3 (x=0mm) SV4 (x=10mm) 
図 3.6 A-3試験体孔内画像 (1) 
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SV5 (x=20mm) PV1 (z=-20mm) 
PV2 (z=-10mm) PV3 (z=0mm) 
PV4 (z=10mm) PV5 (z=20mm) 
図 3.7 A-3試験体孔内画像 (2) 
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3.2.4 B-1試験体
FV1 (y=-4.5mm) FV2 (y=4.5mm) 
SV1 (x=-20mm) SV2 (x=-10mm) 
SV3 (x=0mm) SV4 (x=10mm) 
図 3.8 B-1試験体孔内画像 (1) 
付3-8
SV5 (x=20mm) PV1 (z=-20mm) 
PV2 (z=-10mm) PV3 (z=0mm) 
PV4 (z=10mm) PV5 (z=20mm) 
図 3.9 B-1試験体孔内画像 (2) 
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3.2.5 B-3試験体
FV1 (y=-4.5mm) FV2 (y=4.5mm) 
SV1 (x=-20mm) SV2 (x=-10mm) 
SV3 (x=0mm) SV4 (x=10mm) 
図 3.10 B-3試験体孔内画像 (1) 
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SV5 (x=20mm) PV1 (z=-20mm) 
PV2 (z=-10mm) PV3 (z=0mm) 
PV4 (z=10mm) PV5 (z=20mm) 
図 3.11 B-3試験体孔内画像 (2) 
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